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Summary

The present researcli suggests tridimensiond vibratory behaviour Sudy and extensves seismic response Of prestress
concrete of bridges built by successive corbels. Several categoriesdf real and prototypeof box girder bridges tlia wil imply
assiumulation study basis of dynamic behaviour of box girder brudges. Study analysisis worked out in three main parts.

Fird pat purpose is the eaboretioii of simple and economic tridimensional numerical model in view of seizing
tridimensional dynamic behaviour of box girder bridges.

In second part study, we introduce tlie principa resultsof numerical investigationson several categories of boxe girder
bridges. Especially, the identifying of vibrationsuseful modes (those Wliose sums of modal mass that reaclied 90 or 95% of
tota mass which is taken in congderationiii the chosen direction). The shapes of modes areolso illustrated in figures. Buy
the way, we lead a dudy of seismicresponse of boxe girder bridges;, Two combination methods of spectra-modal types
suggested; the complete quadratic combination (CQC) method and squareroots of sums square's method.

Principd results of parametric Sudy relatively exhaustive on the two of tlie first frequencies and types of their
corresponded modes (twist or flexion), thus, effect of mass moddlling (consisted and concentrated) on the ten of the first
frequenciesoperated on prototypemedel of twin box girder bridgein prestressconcrete which constitute thethird part.

this research which has been developed thanks to systematic recourse in an electronic calculationprogram (SAP90).

) Résume
Cette présente recherche, propose une é&ude du comporiement Vibratoire tridimensionnel €t la réponse sismique
gpprofondie des ponts en béton précontraint, construits par encerbellements successfs. Diversescatégoriesde ponts-

casons régset prototypesserviront de base a une étudede s mulation du comportement dynaiiuque des ponts-caissoiis.
Cette présente rechercheseffectue en trois grandes parties.

La premiere partie a pour but |'daboration dun modele numeriquetridimensionnel simple et économigueen vue
dappréliender le comportement dynamique tridimensionnel des pontsavoussoirsen utilisant laméthode deséléments
{inis.

Dans la seconde partie del'éude, nous présentons |eSprincipaux résultatsdes iiivestigatioiisnumériquessur diverses
catégories de ponts-caissons. Notamment, |'identification des modes utilesde vibrations(ceux dont lasomme des masses
modales atteint 90 ou 95% de la masse totde prise en compte dans la direction choise). Les déforméesmodales
correspondantes sont également illustréesdanslesfigures. Par la suite, nous menonsune andyse de la réponse sismiquc
des ponts a vousoirs. Dans cette partie, deux méthodes de combinaisonsdet ype inoda o-spectrae sont proposées; la
méthode de combinaisoii quadratique complete (cQc) et laméhodequadratiquesimple (srss) « Squart Root of Sum of
tlieSquare's ».

Les principaux résultats dune étude paramétrique relativement exhaugtive sur les deux premiéres fréguences,
effectuées sur un prototypede pont-bicai sson en béton précontraint constituentla troisiéme partie.

Cette recherclie a éé développée gréce au recours systématique a un programme de calcul dectroniquecomplexe
SAP90 (Structure analysis program).




Avant-propos

La construction des ponts par encorbellements successifs a connu un essor considérable sous
I'impulsion sans cesse croissante des maitres d'ouvrages confi-ontés a la nécessité de franchir des
portées de plusen plusimportantesd'une part et du développement rapide destechniquesd'autre part.

En Algérie ou les besoins en infrastructures routieres sont tresimportants, les pontsa voussoirs, de
par leur aspect esthétique et leur colt compétitif continuent de jouir dune évolution croissante. Les
facteurs ayant permis un développement rapide de ces derniers sont multiples. Les avantages
suivants peuvent étre cités:

= Suppressiondecintreet du systémed'échafaudage.
= Rapiditéd'exécution permise par le procédé.

= Augmentation du rendement de la main d'oavre, due a la mécanisation des taches a l'intérieur d'un
cyclerépétitif

» Facilitéd'entretien (circulation du personnel, passage de canalisations,... tc.).

Les ponts construits par encorbellements successifs présentent des difficuliés de calcul
inhabituelles. Le volume de calculs nécessaires est bien plus considérable que pour les autres types
douvrages. Cette complexité tient tout d'abord au nombre important de sections quil convient de
vé&ifieraing qua I'évolution du schéma statique de I'ouvrage pendant sa congtruction. Elle tient ensuite
au fait que la construction de tels ouvrages doit intégrer le facteur temps (fluage de béon et relaxation
des aciers) et surtout au fait que le comportement vibratoire de cette classe particuliére de structures
n'est pas bien maitrisé a ce jour. En effet, peu d'études ont été effectuées sur la réponse dynamique de
ce type d'ouvrages, et la documentation sur le développement de modées numériques permettant de
mieux appréhender |e comportement dynamiquetridimensionnel de ces structuresest plutét limitée.

Pourtant, la compréhension des paramétres, objet du présent sujet de recherche, présentant un
intérét crucia dans les problemesdynamiques des structures, tels que les fi-équences, les modes propres
de vibrations et la quantité d'énergie dissipée par la structure sont essentiels dans la compréhension du
comportement dynamique des ponts sous|'effet des séismes, du vent, et des chargesroulantes.

En vue de bien appréhender e comportement dynamique tridimensionnel des ponts—caissons, on
seproposede présenter une synthése de recherche subdivisée en plusieurs chapitres

Dans un premier chapitre on rappelle les généralités sur les ponts et on évoque les principaux
ratios de prédimens onement.

Nous exposonsen détail'dans e chapitre |1, la méthode des lémentsfinis
Nous présentonsdans|e chapitre |11 la modélisation numérigque des ponts caissons.

Le chapitre 1V, fera |'objet d'une analyse modale dans les ponts unicellulaires. Le pont de Belle
Ville seraun exempled'application dansce chapitre,




Dansle cinquiéme chapitre, nous abordons une anal yse moda e dans | es ponts bi-caissons. Le pont
de Guardianaest sélectionné pour ce chapitre.

Le chapitre VI présente une analyse moda e et la réponse sismique dansles ponts multicellulaires

Nous interprétons dans le chapitre VI, les résultats obtenus dune étude paramétriques sur les
modes vibratoires des ponts caissons.

Cette recherche se termine par une conclusion générale et les recommandations futures et qui
feront I'objet du chapitre VIL.

A cet effet, nous signalons le recours systématique a un programme de calcul éectronique

complexe (Structureanaysisprogram SAP 90) [30, 36, 37 ] pour |'anayse automatique des structures
et del'AUTOCAD pour représenter leursformesmodales.

La plus belle chose que nous puissions
éprouver, c'estle mystére des choses.

Einstein (Albert)
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Chapitre |
Généralités sur les ponts construits par encorbellements
successifs

1.1 INTRODUCTION

Le pont e un ouvrage dart destiné a éablir la communication entre les deux bords dun bras de
mer, dun cours deau, d’une vallée.... etc. En terme générd, il désigne tout ouvrage qui franchit un
espace.

Depuis quelques dizaines dannées, la création du réseau autoroutier a multiplié ces ouvrages afin

de franchir des riviéres & desvallées, mais auss des autres voies de transport, ferroviaireset routiéres,

et méme des zones urbanisées lorsque la densité des habitations ne permet pas I'implantation de
I’autoroute au sol.

L'évolution de ce type d'ouvrage et les techniques de sa conception se sont amdiorées au fil des
années, et cela est d0 principalement aux exigences de la société & surtout des matériaux de
;condruction, comme le béon armé, le béton précontraint & I'acier.

Avat dexaminer et de décrire avec confiance, les principaux critéres permettant de mieux
concevoir un pont, NOUs donnons un gpercu genéra sur I'historique des ponts.

1.2 HISTOIREDE LA CONSTRUCTIONDESPONTS

L es ponts comptent parmi |es plus anciens ouvrages de travaux publics. I1s furent d'abord en bois,
~souvent sur pilotis, inspirés des travauix lacustres ou suspendusa des lianes. Les Romains construisirent
*les premiersponts en pierres, trésétroiteset a archesvoltées; il en reste de magnifiquesspécimens.

L'histoire de la construction des ponts est avant tout celle des matériaux qui les constituent. Les
ouvrages primitifs éaent réalises avec des matériaux naturelstels que le bois, les lianes et la pierre.
Avec des lianes, on a congruit des passerelles suspendues ; avec la piere, des ponts en poutre. Des
passerelles de ’Himdaya congtituent méme des exemples de construction par encorbdlements
successifs, avec des troncs darbre encastrés dans une culée de pierres séches et savancant de plus en
= %plus au-dessusde la bréche.

La congtruction métalique est ancienne puisgue, des le premier siecle de notre ére, des moines
bouddhistes ont béti au Tibet des ponts suspendus dans lesquels des chaines de fer ont remplacé les
lianes. En Occident, le dével oppement de la congtruction métalique date des débuts de I’ére industridlle,
a la fin du XVIlle sécle: un maitre de forge, Abraham Darby 111, construit le Coa brookdae Bridge sur
la Severn en 1779. L'ouvrage est congtituéde cing arcs paraleesen fonte. Le pont de Sunderland en
Grande-Bretagne en 1796, avec une portée de 72 m, e la passerdle des Arts, rédisée par Cessart en
1803, marquent les déouts des ponts métalliques. Tous ceux qui ont &é condruitsen fonte, jusquevers
1850, se sont effondrés, comme le pont Saint-Louisa Parisen 1939, ou ont &é démalis, car ce maéiau

, résgtait md a latraction et aux chocs.

Mais, avec le déveoppement de la sidérurgie, le fer remplace la fonte. Parmi les ponts les plus
céebres, cdui de Britannia congtruit en 1850 par Robert Stephenson, avec deux portées de 140 m, est
une structuretubulaire en caisson rectangulairea ames pleines. On peut auss citer les congtructions de
Gustave Eiffel commele pont MariaPia a Porto, qui est un arc de 160 m d'ouverture, en 1878, le viaduc




Chapitre 1 Généralités sur |es ponts construits par encorbellements successifs z

routier de Saint-André-de-Cubzac, en 1882, et le viaduc ferroviaire sur la Sioule. L'acier remplace le
fer, grace a ses caractéristiques mécaniques qui ne cessent de saméliorer. Le premier pont en acier est
celui de saint Louis sur le Mississippi, édifié par Ends en 1874. Cext le déout dune évolution
extraordinairemarquée par la rédisation du célebre pont du Firth of Forth par Fowler et Baker en 1890
qui est, a I'époque, e plusgrand pont du monde avec deux travéesde 521 m.

Avec l'invention par lesfreres Seguin des cablesformésde fils de fer parallélesde petit diamétre
(3 mm), dune résistance nettement supérieure aux chaines a barres. Un autre chapitre de construction
des ponts alaconnaitre un essor excessif, ils bétissent e pont de Tournon sur le Rhone, en 1825, avec
. deux travéesde 85 m. Lerecord est battu en 1883 par J. Roebling avec des cables formésdefils d’acier
parallées. La portée du pont de Brooklyn, a New York, atteint 486 m. Les cables sont désormais en
acier a tres haute limite éastique. La portée du George Washington Bridge, construit par O. H. Amman
sur I'Hudson a New York en 1931, dépasse pour la premiére fois les 1 000 m. C'est e premier grand
pont suspendu moderne, mais il est moins connu que le Golden Gate Bridge, édifié par J. Strauss en
1937 a San Francisco, qui lui ravit le record avec 1 281 m. Amman le reprendraen 1964 en batissent le
Verrazzano NarrowsBridge, al'entrée du port de New Y ork (1298 m).

L'effondrement du pont de Tacoma Narrows, le 7 novembre 1940, quatre mois aprés sa
construction, mit en évidence des phénomenes agrodynamiques insoupconnés. Un vent de vitesse
modérée (de I'ordre de 18 metres par seconde) a pu produire des oscillations de flexion qui ont été
entretenues et amplifiées par couplage avec la torsion de I'ouvrage, dont la période propre éait tres
voisne. Les études aérodagtiques et de réponse aux effets du vent turbulent sont donc essentielles
. aujourd'hui pour les ponts de trés grande portée, et conditionnent largement la conception. Malis,
actuellement, les ponts suspendus ont perdu une grande partie de leur domaine demploi au profit des
ouvragesa haubans, dont certainsont déja été bétisdés le début du XIXe secle.

Un autre grand chapitre de la construction sest ouvert au XIXe siécle avec l'invention du béton,
du béton armé et, plus tard, du béon précontraint. Le véritable essor du bé&on précontraint date de
I'aprés-guerre, avec le pont de Luzancy sur la Marne, commencé en 1941 et achevé en 1946, et avec la
série des cing autres ponts de Freyssinet sur la Marne entre 1947 et 1950 (Esbly, Annet, Trilbardou,
Changis et Ussy); il sagit d'ouvrages a une travée a petites béquilles obliques articulées dont la portée
atteint 55 m a Luzancy et 74 m pour les cing autres. Les ponts a travées isostatiques constitués de
poutres préfabriquées et précontraintes sous chaussée se multiplient a partir de lafin de la guerre: pont
de Bourg dOisans, 42 m en 1946; travées d'acces au pont de Tancarville, 50 m en 1956; pont du lac
Ponchartrain aux Etats-unis, long de 38 km et congtituéde 2 232 travéesde 17 m, en 1956.

En Allemagne, Ulrich Finsterwalder développe la construction par encorbellements successifs a
partir de 1950 (ponts de Balduinsteinet de Neckarrensen 1950, de Worms en 1952 et de Coblence en
1953). Cettetechnique, introduite en France par Jean Courben, a &€ utilisée pour rediser le pont de
Chazey, en 1957, et ceux de Beaucaire et de Savine. La technique a été améiorée ensuite par la
. congtitution de poutres continues, et surtout par le développement par Campenon Bernard des voussoirs
préfabriqués conjugués-collés. Les plus grands ponts qui ont é&é construits par encorbellements
successifs sont ceux de la baie Urado (230 m) e de Hamana (240 m, en 1977) au Japon, et ceui de
Brisbaneen Audtraie (260 m en 1986). En France, les deux plus grands sont les ponts de Gennevilliers
('1976) & d’Ottmarsheim (1979) avec une portéede 172 m.

Enfin, le béton précontraint a permis la construction de quelques ponts suspendus (pont de
Mariakerke en Belgique) et surtout de trés nombreux ponts a haubans, lointains successeurs de
I'aqueduc de Tampul et del'ouvrage du cand de Donzere. C'est I'ingénieur italien Morandi qui a edifié
les premiersgrands ouvrages, avec desformes lourdes et colteusesen matiere, et avec des haubanstres
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rotwer de lumt An dr-¢- e-Cubzac, en 18 , et leviia® ¢ ferroviaire sur la Sioule. | acier remplace le
fear,grace aes: sareractrés tique me éniquos qui n czessent de s’améliorer. Le premi - pont en acier est
Oeli de sant .ouuis us le ississippi, odifi >anr Ends en 1874. C’est le déb = d’une évolution
« Xtaordit are arqqué eaar la  ali stion du cé kre pont du Firth of Forth par Fowler et Baker en 1890
q uicst, 4 ’éoae, .le pb gra pMtdumOnde ¥ we deux travées de 521 m.

Avec I'invention par les fréres Seguin des cables formés de fils de fer paralléles de petit diamétre
(3 mm), d’une résistance nettement supérieure aux chaines a barres. Un autre chapitre de construction
des ponts alla connaitre un essor excessif; ils batissent le pont de Tournon sur le Rhéne, en 1825, avec
deux travées de 85 m. Le record est battu en 1883 par J. Roebling avec des cables formés de fils d’acier
paralleles. La portée du pont de Brooklyn, a New York, atteint 486 m. Les cables sont désormais en
acier a trés haute limite élastique. La portée du George Washington Bridge, construit par O. H. Amman
sur ’'Hudson a New York en 1931, dépasse pour la premiére fois les 1 000 m. C’est le premier grand
pont suspendu moderne, mais il est moins connu que le Golden Gate Bridge, édifié par J. Strauss en
1937 a San Francisco, qui lui ravit le record avec 1 281 m. Amman le reprendra en 1964 en batissent le
Verrazzano Narrows Bridge, a I’entrée du port de New York (1298 m).

L’effondrement du pont de Tacoma Narrows, le 7 novembre 1940, quatre mois apres sa
construction, mit en évidence des phénomeénes aérodynamiques insoupgonnés. Un vent de vitesse
modérée (de I'ordre de 18 metres par seconde) a pu produire des oscillations de flexion qui ont été
entretenues et amplifiées par couplage avec la torsion de ’ouvrage, dont la période propre était trés
voisine. Les études aéroélastiques et de réponse aux effets du vent turbulent sont donc essentielles
aujourd’hui pour les ponts de trés grande portée, et conditionnent largement la conception. Mais,
actuellement, les ponts suspendus ont perdu une grande partie de leur domaine d’emploi au profit des
ouvrages a haubans, dont certains ont déja été batis dés le début du XIXe siecle.

Un autre grand chapitre de la construction s’est ouvert au XIXe siécle avec I’invention du béton,
du béton armé et, plus tard, du béton précontraint. Le véritable essor du béton précontraint date de
I"aprés-guerre, avec le pont de Luzancy sur la Marne, commencé en 1941 et achevé en 1946, et avec la
série des cinq autres ponts de Freyssinet sur la Marne entre 1947 et 1950 (Esbly, Annet, Trilbardou.
Changis et Ussy); il s’agit d’ouvrages a une travée a petites béquilles obliques articulées dont la portée
atteint 55 m a4 Luzancy et 74 m pour les cinq autres. Les ponts a travées isostatiques constitués de
poutres prefabriquées et précontraintes sous chaussée se multiplient a partir de la fin de la guerre: pont
de Bourg d’Oisans, 42 m en 1946, travées d’accés au pont de Tancarville, 50 m en 1956 pont du lac
Ponchartrain aux Etats-Unis, long de 38 km et constitué de 2 232 travées de 17 m, en 1956,

En Allemagne, Ulrich Finsterwalder développe la construction par encorbellements successifs a
partir de 1950 (ponts de Balduinstein et de Neckarrens en 1950, de Worms en 1952 et de Coblence en
1953). Cette technique, introduite en France par Jean Courbon, a été utilisée pour realiser le pont de
Chazey, en 1957, et ceux de Beaucaire et de Savine. La technique a été améliorée ensuite par la
constitution de poutres continues, et surtout par le développement par Campenon Bernard des voussoirs
préfabriqués conjugués-collés. Les plus grands ponts qui ont été construits par encorbellements
successifs sont ceux de la baie Urado (230 m) et de Hamana (240 m, en 1977) au Japon, et celui de
Brisbane en Australie (260 m en 1986). En France, les deux plus grands sont les ponts de Gennevilliers
(1976) et d’Ottmarsheim (1979) avec une portée de 172 m.

Enfin, le béton précontraint a permis la construction de quelques ponts suspendus (pont de
Mariakerke en Belgique) et surtout de trés nombreux ponts & haubans, lointains successeurs de
"aqueduc de Tampul et de ’ouvrage du canal de Donzére. C’est I’ingénieur italien Morandi qui a édifié
les premiers grands ouvrages, avec des formes lourdes et coiiteuses en matiére, et avec des haubans trés
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peu nombreux (pont du lac Maracaibo en 1962, avec des portées de 235 nt pont de Wadi Kuf, en Libye,
avec une portée de 282 m en 1972). Le premier grand pont a haubans moderne en béton précontraint est
celui de Brotonne, construit par Jean Muller et Jacques Mathivat (portée de 320 m, 1977). Les ponts a
haubans et ponts suspendus, constituent les seules solutions adaptées aux trés grandes portées. Les
ouvrages a haubans commencent a devenir plus économiques que ceux en poutre a partir de 200 m
environ. Le pont Saint-Nazaire a détenu, pendant longtemps, le record du monde de portée (404 m,
1975) avec son caisson orthotrope deformequas rectangulaire.

1.3 CLASSIFICATION DESPONTS

Il est extrémement difficile de classer les ponts en différentes catégories, car il existe de trés
nombreux critéresde classement. Parmi cesderniers, on distingue:

= Sdon le matériau de la superstructureporteuse (pont métalique, pont mixte.....etc)
= Sdon lasection transversale(pont a section fermée, pont a section ouverte)

Sdlon le systeme porteur. {(pont & poutres, pont en arcs, pont a béquilles, pont a cables
porteurs)

Selon lagéométrieen plan de I'ouvrage (pont droit, pont courbe, pont biais)

Selon le montage de |'ossature métal lique (pont lancé, etay€, en encorbellement)

Selon la nature de la voie portée (pont rail, pont route, autresouvrages)

Traditionnellement, on distingue trois grandes familles de ponts en fonction de leurs structures
porteuseslongitudinales[17] :

131 Les ponts acables
Ils regroupent auss bien les ouvrages suspendus classiques que ceux qui sont autoancrés, dans
lesquels les grands cébles porteurs sont fixés sur letablier par I'intermeédiaire des suspentes, et les ponts
a haubans, dans lesquelschacun des haubansvient directement saccrocher sur letablier.

132 Les pontsen arcs
Les ponts en arcs sont généralement classes en fonction du nombre de leurs articulations, on
distingue:

Arc a deux articulations

Arc a deux articulationsavec tirant
Arc bi-encastré.
Arcatroisarticulations.

Le systéme couramment utilisé est I'arc a deux articulations, il permet d'atteindre des portées
importantes.

Suivant la position du tablier par rapport a l'arc, les ponts en arcs peuvent étre a tablier supérieur,
intermédiaireou inférieur. Rappelonsauss que cetype d'ouvragenécessite un bon sol de fondation.

133 Les ponts en poutres
Ils présentent les formes les plus diverses. L'ouvrage peut tout d'abord étre une poutre continue
sur des appuis multiples, ou au contraire divisé en une succession de travées indépendantes. L es poutres
congtituant la partie porteuse de I'ouvrage peuvent étre soit en acier, en béton armé ou précontraints, a
ames pleinesou entreillisdeformestres diverses.
La suite de ce présent chapitre sera consacrée exclusivement a la congtruction des ponts
par encorbellements successifs.

14 PRINCIPE DE CONSTRUCTION PAR ENCORBELLEMENTSSUCCESSIFS

La construction par encorbellements successifs consiste a construire le tablier en console au-
dessus du vide sans'aide d'aucun échafaudage. Elle se fait soit symétriquement a partir des piles, soit
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exceptionnellement a partir d’une culée d’encastrement. Le Tablier est découpé en segment dans le sens
transversal, dont chaque tranche appelée "Voussoir" qui est solidaire contre les voussoirs précédents par
I’intermédiaire des cables de fléaux [19].

La ocOmstructiOm a partir d’ums pile, suit les étapes cndiqusss par le sohéma suivact :

(2)

(1) |5 I |

3)

Fig. I.1- Construction par fléaux symétriques

(1), (2) et (3)

= Phasel

Construction et enracinement sur pile du voussoir principal. Cet encastrement, lorsqu’il est
provisoire, s’obtient par la mise en place des palets d’appuis de part et d’autre de la pile ou par
clouage du tablier sur la pile par la précontrainte.

s Phase 2

Construction en série de voussoirs suivants qui doit se faire ymétriquement par rapport a la pile
afin @ équilibrer le moment de flexion trop important, et mise en tez=on des cables.

= Phase3

Une fois la construction des fléaux est achevée, on doit procsGer a la liaison des deux fléaux par
une articulation ou par construction du voussoir de clavage.
1.5 AVANTAGES DU PROCEDE DE CONSTRUCTION PAR ENCORBELLEMENTS SUCCESSIFS

Les ponts construits par encorbellements successifs ont pratiquement monopolisé les portés allant
de 60 a 150m. D'autres facteurs ayant permis I'épanouissement de ces derniers sont nombreux. Les
avantages suivants peuvent étre cités [10, 32] :

= Suppression de cintre et du systéme d’échafaudage.
= Rapidité d’cxécutiOn Germise par le procédé.
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= Fabrication des voussoirs en atdlier, avec une qualité supérieure a cdle du chantier puisqu’en
générd, une partie notable du retrait sest dga effectuée et les mises en précontraintes se sont faites
sur un béton durci.

= Augmentation du rendement de la main d'cauvre, due a la mécanisation des taches a l'intérieur

d’un cyclerépétitif.

» Facilité dentretien (circulation du personnd, passagede candisations, ...€tc.).

= Procédé économique qui aconcurrencé ces dernieresannées les ponts méaliques

1.6 CONCEPTIONDESTABLIERS
161 Typedelasectiontransversale

Dans cette éude le choix de la section transversalesera de type tubulaire, puisqu’elle présente la
section transversae la mieux adaptée a la construction par encorbellements successifs. Ce choix peut
étrejudtifié principalement par les raisonssuivantes[ 10, 32].

» Ladtructuretubulaire présente un bon rendement mécanique.

= Dautre pat, la stabilité dastique et dynamique,du tablier pendant sa congruction par
encorbellements est assurée de facon plus satisfaisante avec une structure tubulaire présentant une
granderaideur detorsion quavec une structurea profil ouvert.

= Vu l'importance de rigiditétorsonnele et flexionnelle des poutres caissons, on peut sexempter
desentretoises.

162 Nombre et Forme des poutres caissons

Lalargeur du pont intervient auss dans la conception de la section transversale, particuliérement
dans |e cas des ouvrages en caisson dont la portée est supérieurea 50 men générd. A lafin des années
1960, la solution classique consistait a concevoir un caisson unique a deux ames pour des ponts d'une
dizaine de métres de largeur. Les ames peuvent étre soit verticales soit  inclinées dont I'angle
I'inclinaison avec la verticaleest entre 11.30° & 14°. On peut citer plusieurs exemples, comme e pont

de Béle Ville en France, le pont de Béni chougrane en Mascara et le pont de Coatzacoacos au
Mexique.

Pour les tabliers dont la largeur est compriseentre 13 et 18m, il est plus commode d'utiliser des
calssons a trois ames. Mais ces derniers présentent un bilan économique lamentable et de difficulté de
réalisation. On citeracommeexemple, le pont dOissdl et de Joinville sur laseine.

Au-dda de 18m, il est préférable de raccorder les deux poutres-caissons smples, reliées par le
hourdis supérieur permettant de rédiser lestabliersjusqua25 m de largeur. On citera comme exemple
le pont d’Elzaher et dEl hafayer a laMecque (Arabie saoudite) e cdui de Serpaau Portugal.

[<13m 13m<l I<18m 18m < I<25m

Fig. 1.2- forme de la section transversale
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On peut envisager de rédiser un tablier en caisson multicellulaire avec deux ames centrales
verticaes et deux anesderivesinclinées Cette structure offre  une trés grande rigidité de torsion, une
solution'dece type a été cependant opteé pour le pont de Saint Cloud en France.

1.7 PRINCIPAUX RATIOSDE PREDIMENSIONNEMENT

Dans le cadre de condruction, il est impérativement important d'accorder et d'éudier avec
attention les problemes relatifs aux ponts. En effet, I'é&ude, la conception et le dimensionnement de ce
type de structurefait gppd a I'ensemble des connai ssances acquises lors de I'@aboration d'un projet de
ponts. Dans un premier temps, I'ingénieur doit procéder a une premiére esquisse de son ouvrage afin de

calculer avec précision convenableles sollicitationsdans | es ponts.

Dans un premier temps, on doit estimer les dimensions de l'ouvrage a partir des statistiques
relevéessur les dimensionsdes ouvrages existants.

Dans ce présent paragraphe, nous développons quelques aspects portant sur e
prédimensionnement des pontsa vousoirs[19, 10].

I.7.1 Distribution des portées

Pour un ouvrage dont toutesles travées intermédiaire sont de mémes portées (L ), les travéesde
rives ont une longueur de l'ordre de 0.58xL a 0.61xL S la hauteur du tablier est variable, et de
068 xL a 0.7 xL s lahauteur du tablier est congtante.

Dans le cas ou les travées intermédiaires sont de longueurs différentes la distribution de portées
doivent respecter la condition suivante:

\ ™

Fig. 1.3- Ouvrage avec les portées variant réguliérement

S (1) ~d, +(-1)'d, =0 (L7.2)
=1
d, et d, représententleslongueursdes extrémités destravéesde rive construites sur échafaudage.

172 Elancements usuels [%1

Les ponts a intrados courbe variant paraboliquement du cubique offrent un certain nombre
davantage :

s Economiede matériaux
n  Aspect esthétique satisfaisant.
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L'dancement usud du tablier aux appuisest compris entre /20 & 1/16 S la hauteur du caisson
varie paraboliquement. Par contrel'@ancement du tablier a la clé varie fréquemment entre Y35 et 1/30, il
et déconsailléddler ar-dda1/40. Lavdeur minimae requiseest de 2.20m pour faciliter I'entretiende
I'ouvrage.

Pour le tablier de hauteur congtante, I'dancement usud varie entre 1/22 ¢ 1/20 dans les cas
courants.

1.7.3 Epaisseur des ames

Leur exécution setraduit souvent par des difficultésde bé&onnage liées a leur grande hauteur ains
gua la dengté du ferraillage passf et au tracé des nombreux cébles de précontrainte. Dans ces
conditionsil est apparu qu'une épaisseur minimae de 40 cm éait souhaitable pour réduire les difficuttés
de mise en cauvre. Des vaeurs inférieures devront étre soigneusement justifiées compte tenu des
conditionsdu bétonnage, notamment de la hauteur des ames et del'encombrement des armatures.

S les cébles de continuité sont ancrés a l'intérieur des goussets, I'épaisseur de I'dame et
déterminée par la condition de résistance a ’effort tranchant & la facilité de I'introduction du béton a
I'intérieur del'dame. On peut sinspirer de laformule suivante:

& =195 00,105 (7.b)
275 !

ou /d& ben(m) sont lesvaeursrespectivement de la portée dominanteet lalargeur totaledu tablier.

= S lescéblessont enracinésa l'intérieur desames, I'épaisseur de cesderniéressera déduite par une
sample gpplication de laformulede gayon :

e, 2%+5+6(¢m) ........ Sih < 6m

(1.7¢)
h :
e, 2 5 +8+0(cm).........sth>Tm

Remarque:
Pour des hauteurs égales ou |égérement supérieures a 6, il est préférable de ne pas descendre au-
dessousde30 an

174 Portée et épaisseur-des hourdis
|.7.4.a Portéeet épaisseur du hourdissupérieur

On congidére que le hourdis supérieur et parfaitement encastré sur les ames. Ces derniers, sont
reliées par le hourdisinférieur qui en jouant le roled'un tirant, empécheles&mesde déverser.

A

»
a ; i

TN, e

Fig. 14
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. A=y dont a et B étant la portée et la largeur du hourdis supérieur,

= Le rapport %0 st compris entre 0.04 et 0.033
a
= L’épaisseur ey peut étre déterminée par la formule de guyon :

e = — +10 encm (L7.d)
36

» L’épaisseur a I’extrémité de I’encorbellement varie entre 20 et 25 cm

= Le rapport %est compris entre 1/5 et 1/7

En appelant, (a) la portée entre nu des dmes, la longueur (¢) du gousset est déduite par la formule
suivante :

¢ :E[l L e—"J (17.¢)
3 e

L.7.4.b Portée et épaisseur du hourdis inférieur
Elle est conditionnée par les réglements suivants :

= Les nouvelles regles conduisent a un ferraillage important du hourdis inférieur pour lequel il est
convenable de prévoir une épaisseur minimale de 18 cm.

» Lorsque les cibles @scontinuits vont s dans celui ci, il est recommandé d’avoir une épaisseur
au moins égale a trois fois le Camétre té  r Tes guimes.

= Pour assurer uns bomne diffu on et répari tion ds efforts, il convient de prévoir des opassseurs
m o disproportionnées pour les dan s et le how dis in6 rieur. A cet égard il semble souhaitate: que
lezpaisseur du huurdis inférieur n¢ descenfs pis au-dessous du tiers de celle des dmes. En cas de
différence .mportante d’épaisseur p ur ces divers éléments, des goussets de raccordement s’imposent.

L est rtappel enfin que ’épaisseur du hourdis inférieur dépecS (e la contrainte de compression
gi dinde du ét om adodssible (flexion g nérale) et des sfforts tran versaux qui résultent notamment
la oussée au id m



Chapitre ||
LA METHODE DES ELEMENTSFINIS

II.1 INTRODUCTION

La méhode des ééments finis est introduite pour amener l'ingénieur a réaliser des projets
denvergures de plus en plus complexes et colteux. La ME.F est I'une des méthodes a domaine
d'application tresvaste. C'est une méthode trés généraleet a caractere pluridisciplinaire, car elle met en
cavre lacompréhension detroisdisciplines de base:

» Lamécaniquedes structures (é asticité plasticité dynamique)
» L'analyse numérique
Traitement par micro ordinateur

Leconcept dela méhode des éémentsfinisest préalablement introduit par Turner & AL, € les
idées de base de cette méthode ont été formulées par Hrennikkof et Mchenry . L'appellation de la
méthode des éléments revient au professeur R W Clough de I'université de Berkley dans une
publication datée de 1960.

L'avenement de la M.E.F comme outil d'analyse essentiel a suivi I'évolution des ordinateurs
comme outil de cacul indispensable. Les étapes principales de la méthode des ééments finis sont
décritesde la maniere suivante [38]:

1. Le milieu continu est divise par des lignes ou des surfaces imaginaires en un certain nombre
dédéments finis.

2. Les déments sont supposés reliés entre eux en un nombre fini de points nodaux situés sur leurs
frontiéres. Lesdéplacements U de ces points seront lesinconnues.

3. On choisit des fonctions permettant de définir de maniére unique le champ de déplacement a
I'intérieure de chaque & ément en fonction des dépl acements nodaux.

4. On définit ensuite I'état de déformation a l'intérieur de I'élément en fonction des déplacements
nodaux, et compte tenu des propriétés élastiques du matériau, ces déformations vont nous permettre de
définir I'éat des contraintes en tout point del'élément.

5 A partir deI'éat de déformation de |'éément, on aboutit a la matrice de déformation de I'éément: il
en résulte ensuite une matrice derigidité démentaire.

6. On détermineun systéme deforcesconcentrées R aux noauds qui équilibre les contraintes sexercant
aux frontiereset d'éventuelles forcesréparties.

7. On procéde ensuite a la résolution de I'équation d'équilibre dont les inconnues seront les
déplacements aux noauds.
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I1.2 FORMULATIONDU PROBLEME PAR ELEMENT FINIS

La méthode des ééements finis basée sur les fonctions des deplacements est une extension de la
méthode des déplacements considérée comme une minimisation de I'énergie potentielle totale définie
par |'expression suivante:

oa=U-v (11.2.1)
I1, représentel’'énergie potentielletotale du systeme

U, Energie de déformationdes contraintesinternes
V, Potentiel des charges ou I'énergie desforces extérieures

Le principe du travail virtuel stipule que I'équilibre du milieu nécessite pour tout champ de
déplacement virtuel (Su) infinitésimal, compatible, et satisfaisant les conditions aux limites essentielles
(type déplacement) impose au milieu I'équilibre destravaux intérieurs et extérieurs.

[&'ay = [sbay + [tdd + o : (11.2.2)
¥ A

v

ou bdV, tdA et Freprésenteles forces volumiquesde I'édément, forces surfaciquesde I'édément et forces
extérieures concentrées respectivement,
d, € et T sont respectivement le déplacement virtuel, déformation et vecteur contrainte.

L e premier terme de I'éguation représente I'énergie de déformation, le second et |e troisiéme sont
les contributionsdu travail desforcesvolumiqueset surfaciqueset le dernier termedésigne letravail des
charges ponctuelles.

Dans la démarche fondamentale de la M.E.F, le milieu continu est subdivisé en un ensemble
d'édéments de maniére a représenter le mieux possible sa géométrie. Par ailleurs, il est nécessaire de se
donner une approximation du champ de déplacement a l'intérieur de I'éément, soit :

Wy=[H]{a} | (112.3)

H est une matrice contenant les fonctions de forme
{i}est le vecteur de déplacement nodal de I'éément

Les déformationsen un point quelconque del'dément peuvent Sécrire de lafagon suivante:

e=L-u (11.2.4)
L désignel'opérateur linéaire.
En faisant intervenir larelation (11. 2.3), I'expression ¢i dessus devient

t=[B]-{} (11.2.5)
Danslaguelle B représente la matricede déformation !

[B]=L-[H] (1.2.6)

Par allleurs, en utilisant I'expression des travaux virtuels, les relations linéaires contraintes
déformations et les expressions (11.2.3, 11.2.4, 11.2.5 & 11.2.6), on aboutit facilement a un systéme
d'équations régissant I'équilibre du milieu et - dont lesinconnues sont des déplacements nodaux.

(K] -[]=1{R } ' 11.2.7)

[K] représente la matrice globale de rigidité de la structure, obtenue par assemblage des sous matrices
derigiditésélémentairesk®. . .
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K= J'B’_f)ﬂdv (11.2.8)

{R. }: désignele vecteur desforces nodaeséquivaentes
{R)=| H'bav+| H'uA+F (11.2.9)
% A

D e une matrice ddagticité du matériau.

I1.3 MODELISATION DES COQUES

Les coques condtituent I'un des types de structure les plus difficiles a andyser et on peut les
rencontrer souvent dans les congtructions de génie civil (pont, Volte, tours). Les déments de plagues
plans jouent un réle tres important dans I'andyse des structures coques et offrent une précision
satisfaisante.

Dans ce qui suit, nous adoptons I'hypothése de la théorie de plague stipulant que les phénomenes
de membranes(dans e plan) et deflexions (transversales) sont découplés[22]. Le principe d'obtention
dun élément de coque plan par superposition dun éément de membrane et dun éément deflexion est
illustré sur lafigure(11.1).

Elément demembrane Elément deflexion
0.\M;), . w,(7;)
(4\) ’
-_-\r-.f' /j--T ( ’T /’jh
W /// # b/ 7
> & § s S ds . -
wv,)/ 0,(M,), 7

W) “o,01,)

(@) Déformations ¢ efforts« plan » (b) Déformations & efforts « deflexion »
Fig. IL1- Elément serendip quadratique (membrane + flexion)

En tenant compte, de I’hypothése que'les effets membranaires et flexionnels sont découplés, les
déplacementsissus de cette superposition seront indépendants, et il serait préférable de supprimer le
degrédeliberté de rotation (0,;) afin dé s’échapper ala singularité dela matrice [22].

1131 Représentation des déplacements pour I'éiément

I1.3.1.1 Déplaceménts membranaires
L es déplacements membranaires s’expriment geulemeént en fonction des déplacéments nodaux de
translations, Ils sont donnéspar lesreationssuivantes:

=4 i=4
ule,y)=2 mey)u; et v(xy)=> h(x vy, (I1.3.1.a)
i=1 i=1

od sousforme matricielle:
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u H, 0|l
{V}Z[U Hf]{ﬁ} (11.3.1.b)

H, définit un vecteur ligne contenant lesfonctionsdeformes i, , k2, hs, hy)

ﬁf = (ul )“27“3:“4)

V= (Vl 2V25 V35 VA)

I1.3.1.2 Déplacementsdeflexions

La théorie des plagues correspondantes dans laguelle on néglige les effets de cisaillements
transversaux, est due a Kirchoff. Cette théorie simpose dans |e cas des plaques minces ou lorsgue les
caractéristiques de cisaillement du matériau sont importantes. Dans cette théorie, les sections seront
toujours droites et conservent leurs normalités a la surface moyenne ou cours de la déformation.
Lorsque, les conditions précédentes ne sont pas remplies, les effets de cisaillement ne seront plus
négligeables.

Il existe une théorie qui prend en considération ces effets. c'est lathéorie de "Mindlin - Reissner"
[6,22]. Elle suppose qu'une normale a la surface moyenne de la plagque non déformée reste droite mais
pas nécessairement normale a la surface moyenne de la plague déformée. Les déplacements seront en
fonction detrois variablesindépendantes: |e déplacement transversal w(x,y) et les deux rotations Si(x,y)
et B,x.y), Ces déplacementssont du premier ordred exigent une continuité C, sur les déplacements.

Lesdéplacementsu, v ¢ w en n'importe quels points de I'éément mindlin dans le repére cartésien
sexpriment par :

u:Z—,BI(x,y) v:—Z-ﬂy(x,y) w:w(x,y) (I1.3.1.c)

ou, w, Bx& B, sont des variables cinématiques indépendantes représentant la déflexion verticale et
des rotations de la normalea la surface moyenne dansle plan x - z et y - z respectivement (voir figure
Ci-apres).

z(w)
A
| ﬂy
- >> > y(v)
o
9)’
0, Fig. IL.2- Déformationde la section transversalede la

plague deMindlin
x(u)
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11.3.2 Fonction de forme

Une fonction de forme définit le champ de déplacement en fonction des déplacements nodaux, elle
est liée au nombre de nceuds et le type d’élément (Fig. 11.3). Le vecteur déplacement en n’importe quel
point de I’élément serendip quadratique basé sur I’élément de plaque est donné par les relations
simplifiées :

i=4 i=4
u=>y hu etv=> hv, Déplacements membranaires
i=1 i=1
i=4 i=4 ) i=8 )
w=> W B.=) ho, B,=2 ho, Déplacements de flexions (11.3.2.2)
i=1 i=1 i=1
ou encore, sous forme matricielle:
| [#- 0. 9 0. 0] L
v 0 H, 0 0 0]y v
W i=|0 0 H, 0 0pw =Hw, (11.3.2.b)
B, |0 0 0 H 0]|g 0
4R § S ¢ A 2 R - &
ﬁx‘ = . 9}' gy

Avec Hi=<h;, hy, hs, hy>

np At _ I t _rpl n2 g3 p4 t _ ol g2 3 a4
a' = (uy,uy,u,u,), V0o=,v,,v,,v,) , W= (w,w,wy,w,), 0, =(6,,6,,60,,0,) et 6,=(0,,0,,6,.0,

h; désignent les fonctions de formes dans un nceud (i) de I’élément a quatre nceuds données par
zienkiewicz [6,38].

Y
4

Fig. I1.3- Elément isoparamétrique de plaque (type serendip )
1 =
h, =Z(1+f§s,v)(1+??m) (11.3.2.c)
I1.3.3 Dérivées cartésiennes des fonctions de forme

Les dérivées cartésiennes des fonctions de forme peuvent étre obtenues par I’utilisation de
I’opérateur des dérivés patrtielles.
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- (11.33.a)
o _oh ox o Oy
o0& ox 0t oy o&
ou encore sousforme matricielle:
) [ ¥
l = 57— 5;’" o (11.3.3.b)

AREREAED
of| L9 05|y
Les fonctions dinterpolations géométriquesdes cordonnées x(7, &) et y(n, & en tout point de
I'dément sont obtenues par |es expressionssuivantes:

X.8)=Y"n@m.&)x, et y0.8)=3"h@.£)y, (1133.0)

x; €t y;étant les coordonnéesdu noaud | dans le repéere physique.
Larelation de différentiation (11.3.3.b) peut sécrire sous une formeréduite.

0 0
on| & _
5 =il 8 11.3.3.d)
05 y
Jest lejacobien delatransformation défini par
[ o]
| én on
J= Becidh (1.3.3.e)
o0& o&

1134 Relation Déformations — Déplacements

L'éat de d&ormation d'une plague se déduit de la superposition des déformations de membranes
et deflexion:

¢ =e(m)+e(f) (11.3.4.2)

11.3.4.1 Dé&ormation membranaire

5 ou
- a
Epl—] (04 { (11.3.4.b)
oy
JV’J', %4_@
[y Ox)
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+ﬁx,x
A=|=B,, (11.3.4h)
i ﬁx'y = ﬂy‘x : .
«L’état de déformation de cisaillement de la plaque de mindlin est formuls par les relations
. suivantes:
! =W, —
ks {7 »=Wy=B, (IL3.4.3)
yxz y w.x = ﬂx
y caractémse le vectsur de distorsi onde la plaq ue ;

' _A partir des relations donnant la courbure et les distorsions (I1.3.4.h et I1.3.4.i) et les expressions
des: fonctions de forme (11.3.2.a) de lz Qaque de Mindlin, cn aboutit aux matrices de déformation
asOciées 4 la flexion et au cisaillewcent :

£ 6 o H,|W®
A=|- - |=lo -H,, o0 {6
“ H O (L.3.4j)
ﬁx.y =2 ﬁy.x 0 - Hf'-‘ H"J’ ¥
w
=w_— H:. —-H - 6 }a
‘ y= Tn =Yy =Byl _\ iy ‘ 6 (113.4X)
},xz:w,x+ﬁx H!’,x 0 Hr‘ “x
¥
- Avec, H; = (b, by, by, h,)
* Cesdeu xexpressions peu unt se m ttresus ne fors  abégé s
ﬂ(ra S) = ﬁ;{ul.
’ y@r,s)=pu, 1.3.4.0)
ul= (9,0,,0,)
f,etB, désignent respdﬁvemsnt;lﬁ matric (Oméformation de flexion ®s cisaillers nt.
a', définit le vecteur tr: iposé(O déplacem nt modal
La relation globale de déformation — déplacement de la plaque de mindlin s’é03t COmms suit :
| e, ) To o zw[®]
, 0 -ZH, 0
le,t=| 0 -ZH, ZH {6, (11.3.4.m)
Vs Hi.x 0 Hr’
] L Hy, . =8, Q. .4 4, ]

1.3.5 Relation Contrainte —Déformation

L’état de contrainte induit par les déformations de la plaque est obtenu par la superposition d’un
état de contrainte symétrique par rapport au plan moyen (membrane) et d’un état de contrainte de
flexion.
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11.3.5.1 Etat de contraintesmembranaires

Laloi de HOOK généraisée, nous permet d'éablir une relation contrainte - déformation définie
_ commesLiit :

o-0,=Dle-¢,) (11.3.5.a)
0,.&, Etant respectivement, des contraintes et déformations supplémentaires et D est la matrice
d'dadticité en comportement membranaire:
11.3.5.2 Etat decontraintesflexionnelles

La prise en compte de cisaillement introduit un terme supplémentaire dans |'état de contraintesde
flexions de la plague de Mindlin, on distingue:

= Lescontraintesinduites par les déformations de flexion sous une forme condensée

o=De=7-D-2 (11.3.5.b)
= | escontraintesinduites par les déformationsde cisaillement sous une forme condensee
r=y-G (I1.3.5.¢)

ou sousforme matricidle.

{Tﬁ}zo‘.[' OHJ’J*} (113.5.d)
Vi 0 1]\,

1136 Matrice derigidité

La matrice de rigidité de.I'dément plague se calcule a partir de la superposition de la matrice de
rigidité membranaire et la matrice de rigiditéflexionndle:

K=K +K, (11.3.6.9)

11.3.6.1 Matricederigidité menbranaire
La matricg de rigidité de membrane est donnée par larelation simplifiée suivante:

K, = [B'(x,y)DB(x,y)dxdy = [ B'(.£)DB(n,&)det Jdndé (11.3.6.b)
ou D-et B représentent respectivement |es matrices d’élasticité et de déformation.

I1.3.6.2 Matrice = rigidité flexionnelle

La matrice dérigidité deflexion - calgule d’aprés I’expression suivante :

Kf i IBﬁt:bedx’dy_FjB;(:sBrdx@ (1.3.6.¢)
Avec, Cp et C, représentent respectivement des matrices d’élasticité de flexion et de cisaillement de &
plague de mindiin.
L e premier terme de Cette expression correspond & des déformations dans le plan induite par la
flexion - le second terme torrespond 4 des déformations de cisaillement.
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1 v 0
C,=D-|v 1 0 (11.3.6.d)
2
'ou D caractériselarigidité flexionnelle de la plague qui est égale a R
L 12(1-v?)
C = R (I1.3.6.¢)
2(1-v) 3 ]

E, lemoduled'éadticité, v le coefficient de poisson et K éant e facteur de correction du cisaillement, il
e priségaeas/6 pour une plague homogene et isotrope.

La matrice de rigidité 20x20 < axe loca est obtenue par assemblage de la matrice 8x8 de
membrane & 12x12 de flexion, et en vertu des régles detransformation orthogonaes, on déermine
facilement lamatrice derigidité démentaire dans|e plan physique.

1137 Farces nodales équivalentes
L evecteur force nodalede I”élément est donné par I’expression suivante:
F=[H'bdv+ [H 1A+ F . (.3.7.2)
Avec: b, tet Fsont lesvecteurs forees volumiques, surfaciques et detraction del'dément.
H : estlamaricedinterpolation obtenuepar larelation I1.3.2.b
I1.3.8 Forces résultantes

. Les moments 'de flexion et de torsgon Afx, My, Mxy), les efforts de cisaillement (7x, 7)) e les
forces normaux linéiques (Nx, Ny, Nxy) daar le plan x - y, peuvent étre déterminés de la. maniére
suivante :

1.3.8.a Momentsde flexion sousfor mecondensée:
M=C,A (11.3.8.2)

ou sousforme matricidle.

M, 1 v 0 |[B..
M, =Div 1 16vi-pB,, (I1.3.8.b)
M‘w 0 0 —7 ﬂx,y —ﬂy,x

11.3.8.b Effort tranchant sousformecondensée
T=Cy (11.3.8.0)

ou sousforme matricielle

o ) ] o](w, - ﬁyl
o LK (11.3.8.d)
2(1+v) 5

7, 1|w, +ﬂxJ
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I1.3.8.c Effortsnormaux linéiquessousformeréduite
N = Dhe (11.3.8.¢)
h est I'épaisseur dela plague

ou sousforme matricielle

du
N, 1 ';
N, b= Ehz v 10 B¢ L (11.3.8.£)
1-v 0 T =i ox
N ¥ du | o
&y a,

IL.4 CONVERGENCE

La convergencede laM.E.F demeure une question primordiale pour Sapprocher de la solution
exacte du probléme il existe plusieurs sources d'erreurs lorsque la MLEF  est utilisée telles que:
discrétisation, emploi des méthodes d'intégrations numériques, comportement non linéaire du matériau
et I'emploi dela méthode de superposition modal e pour |a résol ution des problémes dynamiques.

L a convergence peut sefaire de maniére monotoneou non monotone, on distingue:

114.1 Convergence monotone

Pour que la tendance de la convergence soit monotone, il faut que I'édément choisi remplisse la
double exigenced'étre;

« Complet

La fonction choisie de déplacement de I'élément permet de représenter un déplacement de corps
rigide (déformations nulles) ou de représenter un état de déformation constante (déformations

éastiques).
= Compatible

L'dément chois doit assurer la continuitédes déplacements (continuité Co) pour les éléments de
membrane ou les ééments de plague de Mindlin et une coptinuité des déplacements et leurs dérivées
premieres (continuité C;) pour les problemesde flexion des plaques de Kirchoff.

Les ééments dont le champ de déplacement respecte les deux criteres de convergence cités sont
ditsconformes..

1142 Convergence non monotone
Elledoit satisfaireles deux conditions suivantes:

» Complétudedel'dément
» Satisfactiondu patch test

Le patch test et un critere de complétude sur un groupe dééments en remplacement de la
condition de compatibilité. La satisfaction du patch test dépend de la géométrie de I'dément les
éléments carres, rectangulaireset parallé ogrammessont recommandés
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115 METHODE DESELEMENTSFINISEN DYNAMIQUE

Lorsgue les déplacements dune structure varient en fonction du temps, deux forces additives
interviennent dansI'équation d'équilibre.

- Laforcedinertie définie par son équivdence statique: - pii

p et ii désgnentla masse volumiqueet I'accéération.

- Lasecondeforce est uneforce damortissement qui soppose au mouvement dela structure; elle
dépend de maniéere linéaire de la vitesse de déplacement, son équivalent statique est uneforce de volume
dintengté: —vu.

ol V représentele coefficient d'amortissement.

Comme en datique, la méthode des Ef en dynamique est basée sur une discrétisation spatiale du
milieu par dément fini de type déplacements, dont les inconnues du probleme seront les déplacements
nodaux en fonction du temps.

1151 Discrétisation

On définit une approximation des déplacements en fonction des coordonnées spatiaes et
temporaires:

u(x, ¥, z,t) = Hﬁ(x,y,z,t) (I1.5.1)
u(x, y,z,t) désigneun vecteur de déplacement en fonction du temps, H est une fonction d'interpolation
et #(x,y,z,1) est un vecteur de déplacement nodde.
I.L5.2 Formulationdes équations de mouvement.

L'énergie potentidletotale et I'énergie cinétique sont exprimées sous une forme smplifiée par les
relationssuivantes:

1L5.2.a Energiepotentidle

L'énergie potentiele V du systemede N degrés de liberté est définie par la relaion suivante:

:%u’ku—u’f(t) (L5.2.0)

k étant la matrice derigidité globale, elle est obtenue par combinaison des matrices élémentaires
Kﬂm
Kém = j B'DBdy (IL5.2.b)

F(1), représente une force extérieure regroupant les forces de volume, de surface et de traction,
elle est donnée par I'intégrale suivante:
()= [H'bdv+ [ H'tdA+ F (IL5.2.c)

IL5.2.b Energiecinétique
L'énergiecénitique T du systéme de N degrésdeliberté est définie par larelation suivante:

T:%t&‘Mz& (11.5.2.d)

On définit, une forme d'énergie de dissipation induite par I'amortisseur de la structure et qui
vaut a:
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A :%fi‘Cﬂ (I1.5.2.e)

Ceot ume matrice d’amorti--ement visqueux.

Les équations discrétes de mo<trement en vibrations entretenues sont déterminées par la
¢ Clution des équad ns d- Lagrag e — Euler,

d( oL dl. ¢4 .

i il O N Pisital . ¢ o, 11.5.2.

dt [_GU ] ol oU { } : 9
Avec :

T =T (I1.52.g)

L représente le lagrangien, /v; est une force générali-5e correspondante. Par dérivations, on
aboutit a un systéme d’équations différentielles e temps t et du second ordre .

Apres rBarrangem nt, on obtient finalement I'expression suivante :

v i}+ [CHead+ [k T} = {7 ()} (15.2h)
ou { f(z)}, {u} sont les vecteurs de sollicitations et de déplacements

On netrouve biconl equation classique. Dans cette relation, [M] ,[C] et |K] désignent respectivement
matrices globale s @e masse, d’amortissement visqueux (hypothéss @le VOIGHT - amortissement
€aire et visqueux) et de rigidité de la structure .

[k} = mB'DBdV
MY = [[[[V] eV (11.5.2.0)
[T = [[[IN] ulvJav

K étant la matrice globale @s rigidités, ob# mue comme d'habitude gar aGditiom @es termes @s
rigidité provenant des sléments.

M et C sont assemblées selon le processus habituel a partir des sous - matrices élémentaires
définies par des expressions ci-dessus.

On appelle [M]'E la matrice de masse élémentaire et M la matrice de masse du systéme

Par analogie, on appelle [C]¢ matrice d'amortissement cohérente. La détermination pratique
de C demeure difficile, vu le manque de connaissance concernant la matrice de viscosité 4.
Souvent, on suppose que la matrice d'amortissement est obtenue par une combinaison linéaire
des matrices de masse et de rigidité, selon la relation suivante :

C=aM+ pK
Un tel typs d'amOUJssswnsnt, appels 'amoUIssonsmt s Rayleight”

Dans ce qui suit et pour le besoin des calculs ultérieurement, nous formulons les matrices
de wasse 2 @s rigidité ds I'élsmant poutre tridimensionnel.
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1153 Matricederigiditéde I'élément poutre en 3D

Consdérons une poutretridimensionnelle a deux ncauds de longueurs (L) et de section (S) ayant
chacun Sx degrésde libertés: troisdegrésdelibertésdetrandationsle long desdirectionsX - X, Y - Y
& Z-Z ettroisrotations[13, 21, 23]

Dans un repere référentid associé a I'dément, nous montrons par les figures ci-aores, les
déplacementset lesforcesreatifs aux effets axiaux, flexionnels et torsionnels.

YA
A o
pl 45) — | pl
i , -
(@ Axia
M'(z)‘ TJ
e_i/y I ==
L,
AR I
;""; L \é
7Zp < ’
(b) Flexion
A
Y
Jfﬂ_\]_ J" ”é _ ; I
il k\/ 0 |
b
Z\, { L
(c) Torson

Fg. 11.4- Forceset déplacementsAppliquéssur I'dément
poutreen 3D
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La matrice rigidité de 1’élément tridimensionnel, 12x12 relative aux effets axiaux, flexionnels et

torsionnels est donnée par I’expression matricielle :

Sonuprnire 11

Y’

i .~ i - : i i : i ~ i - I i
I O - . S _.Hy PR SO N - e~ So M,Wy o
|||||| B S e s e B e et s LT
" _ ” i i N i | i i K
‘ ] L8] —~
~ N | o I 7..:.. I o (] o 1 o '3 ~ | o I o I o I iy
= AN | |« 50 | " i ¥
] | I | ! I | ] ] |
|||||| T e s S e e e o e e e ke Pyt o o e el e e g e U i i
i _ EN “ | i ~ | | =
e~ B -~ B ~ = 2% - @ | @ fi { & =
Eh | e Cl _ 2™ LB
|||||| X ST AU . . SO SO Aot NS SO, JU-Sl AR SN il Wws e S . | R i W SRRCIOW || A
| | | = | i i | |
2 o | & o ﬂw‘pu & 1 © o I o | o Igd|m o o
|||||| I, S Lo R (0.7 o W (W T N W W o ) T R
| i | _ i | i " |
-8
: I | | I I I 1= I 1 I
~ o | o 8] i o Yi..:. I o o F ey = [ R y_..... Y
T M - e Bl A el e
llllll Jo! M) SRS SRS (| [EOS SRCTIR (S ———— (| 1) o S [ i [ S— (Sl NS, R WAl W (LT
I | i | I I _ " “ _
. _. __Zy “ _ _ by “ b __ " | _ L]
aad o 8 gt o I o | o B |~ o | Nt e e 1 e e
i I I 1 i T 1 — I I 1 T
i il i | | i i i i
IIIIII ] o P e R e e || e et | St o e (s o gy et ot ey 1 IS Sy s Sy LY, (R CPU S S B [ R S ] LR L S R R
. i i | i _ | |
en Tl TR ® § & 4 @ §j © 2 .= | o § e i e =)
! ! ! ! ! ! ! ! _ !
1 I 1 1 | 1 i 1 |
] | ] 1 | 1 2] | I |
~ b o i 271.. o 1 o 1 o I B o [ — o i o I o by
= B “ " T Sl | | o
|||||| S SN SRS S, SR SN MR [ S S e SN | B SR . Ly
i | = i | _ i i i | i
g o o | o wg ! o | a0 o o | o _ V.A..... " o I - o
Wl = = e te ] St B ANEEE
...... R B o T R e s Sty o s e
i | i i | i 1 R i
R e | o | © “nu_num o | ° ©o | o | © mnw Rioo ~
| | " _ [} I I I |
|||||| [ N TRE S TR R Y BT R0 RS v S S
i i s i =Y i | ™ A
» | | [} 1 I | 1 |
o o o o o ~ o o K R = ~ =
= | = vi 2 _ | | AN i et
1 | 1 I il I I 1| I il |
| | 1 1 | | | | | I
|||||| S e e i T R R e e R e T S T = SN T C e S i | AR s s S . s s s
i b & | i | L, N i _ i
. t
2~ e x|l e | e | e _&z_r. c 8. © © I ° iy T
i Tade | i i i ol i | i
|||||| ¢||||||+||||||+||||||T|||||L||||||+||||||=|||q1|T|Lli|lﬁ|lunll||||||+||1|ftﬁ||||||
=1 ™ | & | 8 | ®© o | © .ﬂ | o | © © | © | ©
| ] 1
R~

La matrice de rigidité obtenue a été déterminée en fonction des cordonnées locales de 1’élément.

Pour une structure donnée, on doit déterminer la matrice de rigidité en fonction des coordonnées
En vertu des régles des transformations orthogonales, la matrice de rigidité élémentaire k°en

globales (systéme physique pour toute la structure). D'ou la nécessité de transformer la matrice de
coordonnées globales devient :

rigidité du systéme référentiel x'y’z" au systéme physique de la structure xyz .
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Ké=T'.Ké.T (1.5.3.2)

T est une matrice diagonale formée a

partir de matrice en nombre égal au nombre des nceuds de
1 élement, elle est donnée par: '

B0 ]
0 L 0
I'=l0 0 L (IL5.3.b)
L est une matrice de passage du systéme local au systéme global | elle est @éfins par.
A 0
Y (L.53.¢)
0 A .
A est une matrice 3x3 contenant des cosinus directeurs
'q'x'x /lx'y ’?'x’z
A=Ay Ay Ay (I1.5.3.d)
‘z’z'.t j’z}' Az'z

Fig. I1.5- Coordonnées locales et globales

11.5.4 Matrice masse de I'élément poutre en 3D

La matrice des masses de I'élément dite matrice des masses cohérentes es

t obtenue par I’intégrale
suivante

M =([H}p [}y (IL5.4.a)
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H définit une matrice contenant lesfonctions de formes, p est la masse volumiquede I'éément.

[71

La matrice des masses cohérentes de 1’élément. poutre tridimensionnelle et obtenue par la
combina'son des trois matrices de masses correspondantes aux effets axiaux, flexionnels et torsonnels

II.5.4.a Matricemasseaxiale
L a matrice masse démentairerelative aux effets axiaux est donnée par :

u, u

I

i
Mi="12 1 u|Avec m=p-S-1I (I15.4.b)
6
1 2 u
IL5.4.b Matricemasse Flexionnelle
La matrice masse démentairerelative aux effetsflexionnesest donnée par :
v, v, @ -g
i J z z
156 54 221 -13! v;
Mézzi;% 156 131 -221 Vi Avec m=p-S-L (1.5.4.0)
sYM 4> -3 ¢f
+ai2 g/
L Z |
11.5.4.c M atricemasse torsionnelle
Lamatrice masse démentairerel ativeaux effets de torsion est donnée par :
g e
M,=-"-12 1 6 (11.5.2.d)
. .2 8

1,, é&ant I'lnertie polaire de la masse par unité de longueur
En combinant cestrois matricessous une seule matrice, il en résulte
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u; v oW 0% o' 6! uj v, w; (2 0; 2
140 "1
0 156 ¥
0 0 15 w;

1401,,,1
o 0 0 i SYM gt
m x
10 0 212 0 412 o)
Mé] = —m i
[ ool 0 2 0 0 0 2 0.
-70 0 0 0 0 0 140 )
0 54 0 0 0 130 0 156 v
0O 0 5 0 -13 0 0 0 156 W)
701, 1401,,1 ;
0 0 0 i 0 0 0 0 — 0{
m m
6 o 1w o -3 9o o 0.3 p 2
0 -131 0 0 0 -3* o -221 0 0 0o 4% of
L

La matrice de masse démentaire donnée par I'expresson matricielleci dessus est dite matrice des
masses cohérentes, elle et symétrique mais non diagonae. Dans sa formulation elle fait intervenir que
la masse volumique, lagéométrie, et lesfonctionsde formes.

On peut obtenir des matrices de masse smilaires pour I'dément plague présentée dans le
paragraphe I1.3 et suivants. Nous ne donnerons pasici de formulations. Néanmoins, s 1'on connait les
fonctionsde formes relativesaux déformationsdans|e plan et deflexion, il est encore possible dobtenir
lamatrice masse de I'dément plague

1155 Vecteurs et valeurs propres

Dans le cas des structures faiblement amorties le plus fréquent dans e domaine d'application, la
réponse dynamique se réduit a larésolution du probleme aux valeursgénérales[15,331.

([K]- M ])x}={o} (115.5.2)

ou [K] e [M] sont les matrices globales de rigidité et de masse du systeme considéré d'ordre NxN &
{Xi} levecteur des déplacements dynamiques.

Cette équation constitue un problémede valeurs propres, €lle admet des solutions non nuls, 9 son
déerminant et nul. Ce dernier fournit N valeurs propres associées aux carrés des pulsations
propres4 = w*. Etant donné que les matrices de rigidités et de masses sont positives, les racines de
I'équation seront rédles et podtives, et a chague valeur de A; correspond un vecteur propre
{X, fsolution de I'équation précédente. De tels vecteurs sont appelés les modes propres du systéme et
satisfont lesrelations d'orthogonalités suivantes[15, 33]:

xR }= 25
{Xi }r W]{XJ }= 5:;;‘

(11.5.5.b)
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d,estlechronecker: 1 si=|
O sii]j
A patir de ces expressions, il est intéressent de remarquer que les vecteurs propres sont

orthogonaux a [K ] d orthonormés & [M]. En regroupant ces derniers dans une matrice dite
(Matricemodde(, les relations(11.5.3.a) correspondant a |'ensemble desvecteurs propres secrivent :

[xTIx1lx]=[2] (115.5.c)

[xTm]lx]=[r]

aur [ X]eprésentel'ensemble desvecteurs propres: [X]=[{x,}{x,} ... X} ]
[1] Etant lamatrice identité, [A] est une matricediagonale contenant des valeurs propres;

[A]=| . (I1.5.5.d)

Ladifficulté principaede résolution de I'équation (11.5.5.9) résdedanslefait que son ordre est tres
devé en effe, les moddisations par démentsfinis entrainent couramment un nombre éevé de degré
deliberté et larecherchedes vaeurs propres a partir de polynéme obtenu en développant le déterminant
savere pénibleet seffectue rarement.

De nombreuses mé&hodes numériques nouvelles et efficaces ont été proposees et goutées a
I'arsena des modules de programmes numériques pour déterminer les valeurs et vecteurs propres. Le
lecteur désireux d'approfondir ces méthodes numériquesest prié de se référer aux ouvrages specidises
dandyse numérique[8, 15, 12, & 331, les plusutiliséssont :

Méthodes class ques de transformation (jaccobien, Given et Househol der)
» Méthodederitz
» Lesméhodesditération vectorielles
=« Méhodebasée sur la propriétédes suitesde sturm



Chapitre Il
MODELISATIONS NUMERIQUES

JIII.1 INTRODUCTION

La construction des ponts par encorbellements successifs a connu un essor considérable sous
I’impulsion sans cesse croissante des maitres d’ouvrages Oonfront= a la ms=sssité @e franchir des
portées de plus e m ples LOportantes d’une part et du développsment rapide des ts=Xniques [ autre part.

En Algérie ou les besoins en infrastructures rou €res 6 1 trés0Mip oramts, les ponts a voussoirs .de
par leur aspect esthétique t leur coiit Oompétitif co ninugnd 1e jouir dune 2volution crcssarte. L.es
facteurs ayant permis un [éveloppement rapide de tes de iers sonz muiit ples [10,19] : réduCtion
substantielle du nombre d pzois, facilité d'e tretie. rapidi d'exécutdn et p édé de OonstoOtion
efficace entre autres.

Les pomts voussoire présecOnt Oepe Mas=t des difficultés de calcul inhabituelle Ls volums de
calculs nécessaires est autrement plus important que pour les ponts a poutres classiques. Cette
complexité tient tout d’abord au nombre important de sections qu’il convient de vérifier, a I’évolution
du schéma statique de 1’ouvrage pendant sa construction qui doit aussi intégrer le facteur temps. Elle
tient ensuite et surtout au fait que le comportement dynamique tridimensionnel de cette classe
particuliere de structures, objet du présent sujet de recherche, n’est pas bien maitrisé a ce jour. En effet,
peu d’études numériques (comparativement aux investigations expérimentales [2, 3, 16, 24]) ont été
effectuées sur la réponse dynamique complexe des ponts-caissons, et la documentation sur le
développement de modéles numériques permettant de mieux appréhender le comportement dynamique
tridimensionnel de ces structures est plutot limité. Une bonne connaissance des caractéristiques
dynamiques de ces ponts (telles que : fréquences et modes propres de vibrations, quantité d’énergie
dissipée etc...) est donc d'un intérét primordial pour leur dimensionnement.

Dans ce chapitre nous procédons & des Investigations sur divers modéles numériques pour la
simulation par la méthode des ¢éléments finis du comportement dynamique tridimensionnel des ponts
caissons. Néanmoins, le développement de tels modéles n’aurait pu étre aussi important sans un recours
systématique a un programme de calcul électronique complexe (structure analysis program SAP90)
[36,37] exploité sur les ordinateurs les plus moderns.

111.2 DESCRIPTION DES MODELES D'ELEMENTS FINIS

La modélisation des ponts-caissons par ¢léments finis est I'une des étapes les plus importantes
dans le processus d'analyse dynamique des ponts. La structure a étudier est remplacée par un ensemble
d'éléments supposés liés les uns aux autres en un nombre fini de points, appelés "nceuds". Dans ce qui
suit, trois modeles d'éléments finis sont proposés en vue de la simulation du comportement dynamique
des ponts-caissons.

lI.2.1 Modéle d'éléments finis de type portique tridimensionnels - Modéle Mi

Ce modsle est obtenu en subdivisant la structure par des éléments portiques tridimensionnels.
Chaque élément est constité de deux nceuds ayant chacun six degrés de liberté : trois degrés de
translaon le long des axes X X, Y -Y etZ-Z et trois rotations autours de ces mémes axes [20, 21].
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Fig. IIL.1- Elément tridimensionnel de portique

lll.2.2 Modéle d'éléments finis de type coque tridimensionnels - Modéle Mil

Ce modeéle est construit.a partir des éléments appartenant a lafamillede " Serendip”. L'éément
coguetridimensionnel a quatre noeuds ayant Six degrésde liberté par nceud est retenu [6,37,38]

ol ¥v)

Lx(u)

Fig.[11.2 Elément coquetridimensionnel

11123 Modéle d'éléments finis de type volume - Modéle MIll

Ce modéle est congtitué par des éléments de volume. Chaque élément de volume possede 8
noauds. Chaque noaud libre de I'édément de volume, possede trois degrés de liberté w,, «;, et w,

représentant les déplacements longitudinal, latéral et vertical respectivement [37,38].




Chapitre 111 MOQeSaons nmumerigues

zZ(w)

y(v)

x(u)

Fig. I11.3- Elément de volume

IIL.3 PROPRIETESDESELEMENTS

Dans cette section, on se propose de déerminer les matrices de mase M et de rigidité K
correspondantes aux trois moddes ddéments finis tridimensonnels.  Les propriétés, masse M et
rigidité K desmoddesMI et MII ont &¢é présentéesdansle chapitrell (cf sections11.3 et 1i.5). Dans ce
qui suit, nous donnons une formulation smple pour déterminer les propriétés de I'dément de volume
(moddeMIlI). Il est rgppelé que les matrices de maseM et derigidité K de I'dément sont calculéesa
partir des express onssuivantes.

[&]= [[[ B'DBaY
1= [[] ol e

ou D, & B désgnent respectivement, les matricesd'édadticité et de déformation de I'édément considéré, p
et N représentent lamassevolumiqueet N une matrice contenant lesfonctions deforme de I'dément.

(111.3.1)

11131 Caractéristiquesde I'élément de volume

II1.3.1.a Fonctionsdeformedel'dément devolume

5 kC (w) R

> 17(u)

3 sV

Fig. I11.4- Elément linéaire de volume
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L'élément de volume représenté sur la figure ci-dessus est précisément équivalent a I'élément a
deux dimensions de type serendip linéaire (élément a quatre nceuds). En utilisant mantenant trois
coordonnées normées, on obtient les fonctions de formes suivantes:

h, =%(1+66,X1+nn,X1+§§f) (1113.2)

n,& et & étant les coordonnées du nceud (i) dans le repére référentiel.

Les déplacements d'un point quelconque a l'intérieur de I'élément de volume sont définis par trois
composantes u, v, et w et exprimés par les relations suivantes :

u= Zh‘. i, y= Zhj v, W= ihiwf (I11.3.3)

ou encore sous forme matricielle :

U H, 0 0 |{#

vi={o H, o5 (111.3.4)
W 0 0 H|w

u,,v,,W, sont les vecteurs colonnes contenant des variables nodales de I’élément et sont définis par leurs
vecteurs transposes.

~f oo
i, _(u,,uz,us,u“uS,uG,u?,us)

g §
B = (), 05, V3,V Vs, Ve, Vi, Vg ) (111.3.5)

~l

Wy =(wl,wz,w3,w4,w5,w6,w.,,ws)
Avec Hi=<h;, hy, hz, hy hs, hs, hy, hg>

I11.3.1.b Matrice des déformations

Six composantes de déformation interviennent en analyse completement tridimensionnelle. La
matrice des déformations peut donc étre définie par

ou
Ox
it ef P
g, a
6"\, ow
2 e
g=q ' t=1 0 = Lu (111.3.6)
1&-‘9’ §u_+
s y
ngr Qv__;_

Ed
+
ple @2 2I?

Ox
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L désigne l'opérateur différentiel
En appliquant la relation (111.3.3, I11.3.6), on peut vérifier aisément que

9 0 o
Ox
6. 25 b
oy
0 0 —H| |4
g=8d = v, (111.3.7)
-‘fo, QH,, 0 ||y
ady i
A
¢ L@ Ag
oz oy
f% H 0 iHi
| Oz ox |

111.3.1.c Matrice d'élasticité

Pour un matériau isotrope, la matrice d'élasticité D reliant les six composantes de contrainte aux
six composantes de déformation s'écrit en fonction des constantes élastiques usuelles E (module de
young) et v (coefficient de poisson) comme suit.

1-v 1% 0 0 0
1-v 0 0 0
1-v 0 0
D= I Sy Symétrique o 0 0 _
(1+v)1-2v) 2 (111.3.8)
1-2v
0
2
1-2v
L 2

Les matrices de rigidité et de masse définies par les relations (I111.3.1) peuvent étre maintenant
intégrées de fagon explicite puisque la matrice d'interpolation et les composantes de déformation et de
contrainte sont obtenues.

I11.4 ANALYSE VIBRATOIRE
Formulation générale du probléme

La détermination des modes propres de vibrations d'une structure par la méthode des ¢léments
finis nécessite le remplacement des forces inertielles distribuées par des forces d'inerties équivalentes
appliquées aux nceuds et déterminées en utilisant le principe des travaux virtuels.

Par ailleurs, le pont considéré comme un corps homogéne élastique; isotrope ayant un nombre
infini de degrés de liberté et de modes propres de vibrations est remplacé par un ensemble d'éléments
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finis ayant des masses concentrées aux nceuds et par suite un nombre fini de degrés de liberté et de
fréquences propres de vibrations.

La procédure de calcul des modes propres fait appel en premier lieu a la formation des matrices de
rigidité K et de masse globales M de la structure calculées a partir des expressions générales [8, 12, 33].

[&]= [[[ B'DBay

[v]= [ el T NYav

ou D, et B désignent respectivement, les matrices d'élasticité et de déformation de I'élément consideré, p
et N représentent la masse volumique et N une matrice contenant les fonctions de forme de I'élément.

(11.4.1)

Le probléme non standard des formes propres de vibrations [8,12] résultant est résolu et les modes
sont déduits en résolvant I'équation dynamique suivante :

|k -oMm|x,=0 i=1,2,3..N (111.4.2)

ou X, et o, représentent le vecteur des déplacements dynamiques et ®,la pulsation propre
correspondante du systéme d'équations d'ordre Nx N . Pour une solution non triviale (X, #0) du systéme
d'équations considéré, le déterminant de la matrice doit étre nul.

]Kma)?M{:O (111.4.3)

De nombreuses méthodes numériques existent pour la détermination des caractéristiques
dynamiques, et sont décrites en détail dans les références spécialisées (e.g [8], [12], [15] et [33]). les
plus utilisés sont :

« Méthodes classiques de transformation (jaccobien, Given et Householder)
= Méthodes classiques de transformation (Jaccobien, Given , Householder et Algorithme du QR)
= Meéthode de Ritz.

Le nombre de vecteurs ou de modes utiles a retenir lors d'une analyse dynamique est fixé selon la
valeur du pourcentage de participation modale ; la somme des masses modales étant fixée en général a
90 ou 95% de la masse totale prise en compte dans la direction choisie [33].

111.5 ETUDE COMPARATIVE DES MODELES NUMERIQUES.

Les trois modéeles d'éléments finis présentés dans la section 111.2 ont été appliqués a I'é¢tude du
comportement vibratoire du prototype de pont unicellulaire.

11.5.1 Présentation du Prototype unicellulaire

Le prototype de pont est en béton précontraint et composé d’une seule travée de longueur totale
50m dont les extrémités reposent simplement sur des appuis. La structure porteuse est constituée d’une
poutre caisson unicellulaire de largeur 11m. L’ épaisseur e=0.30m est maintenue constante sur tout le
contour de la section transversale du prototype. Le comportement du béton est supposé lincaire,
élastique, isotrope et caractérisé par les propriétés suivantes: masse volumique o = 2500kg/m3,
coefficient de Poisson v = 0.20et le module de Young E=3.5.10'" Pa. Les dimensions géométriques de
ce pont sont portées sur la figure I11.5.




(a) Vue du prototype en élévation

< 2.75m > < 5.5m » < 2.75m >

(b) Section transversale du prototype

Fig. HHL5- Description du prototype unicellulaire

11.5.2 Résultats des modéles

résultats des deux premiers modes vibratoires de flexion

A titre illustratif, les principaux
verticale et latérale obtenus pour les trois modéles numériques tridimensionnels sont consignés dans le

tableau 1, ci-apres.

Tableau 1 : Etude comparative des trois modéles numériques
Modéle M1 Modele Mil Modele MITI
Taille du systeme Taille du systeme Taille du systéme
22x 22 4830x4830 3078x3078
Mode | Nature o o
Ordre | Période (s) | Ordre Période | Ordre | Période
1 Vertical 2 0.262 2 0.227 | 0.213
s |
2 Latéral 3 0.112 3 0.121 2 0.129
o a

L'examen du tableau 1 montre que les valeurs de fréquences des deux premiers modes de
vibrations verticales et latérales obtenues par les trois modéles sont trés voisines. Par ailleurs, la taille du
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systéme d'équations du modeéle MI est nettement inférieure a celle des autres modeéles. Le modéle MI
offre une économie considérable en terme de saisie des données et de temps d'exécution de calcul. C'est
pourquoi dans ce qui suit, nous nous intéresserons essentiellement a ce modéle en vue de la simulation
du comportement dynamique des ponts-caissons.

Les représentations spatiales des déformées modales associées a chaque modéle de calcul sont
également décrites dans la figure I111.6, ci-aprés.

1¥ Mode de vibration 2 Mode de vibration

Modéle d‘éléments finis mode vertical V1 mode latéral L1

Modéle
M1

Modéle
Mil

Modéle
MITT
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111.6 DETERMINATION DU MAILLAGE OPTIMAL

En vue de s'assurer de la convergence des résultats de l'analyse dynamique indépendamment du
maillage considéré d'une part, et de faciliter la saisie du fichier de données d'entrée d'autre part ; il est
important d'optimiser la taille du modéle éléments finis retenu. Un tel maillage devrait simuler au mieux
le comportement dynamique tridimensionnel des ouvrages de pont étudiés.

Le critére de convergence retenu est celui de la période fondamentale obtenue. Le maillage final
retenu ou maillage dit optimal, est celui correspondant au nombre minimum de nceuds par travée et par
pile. Celui ci est fixé en deux étapes : 1) en étudiant dans une premiere étape, la convergence des
périodes fondamentales de divers modéles discrets de type MI obtenues en augmentant progressivement
leur nombre de nceuds par travée ; le nombre de nceuds par pile étant fixe (4 nceuds en général). 2) Dans
une deuxiéme étape, la convergence de périodes fondamentales de divers modeles discrets de type MI
obtenues, en aiugmentant progressivement le nombre de nceuds par pile; le nombre optimal de nceuds du
tablier étant €gal a celui obtenu lors de la premiére étape (soit 5 nceuds en général). Le prototype de pont
multicellulaire & inertie constante [30] est utilisé pour cette présente étude. Les techniques de
modélisation de ce prototype seront décrites en détail dans le chapitre VI.

11l.6.1 Description du prototype multicellulaire

L’ouvrage étudié est un pont plat et droit a inertie constante. Il s’étend sur une longueur totale de
114 30m. La superstructure est composee d'un total de sept travées présentant un joint d'expansion situe¢
sur la travée centrale a 63.5m de la culée gauche. Les travées ont pour longueurs ; 2x6.09m,
2x12.19m . La hauteur de la section transversale est de 1.1m et de largeur 18.28m. La chaussée
comporte quatre voies de circulation et elle est doublement appuyée sur ces deux culées et supportée
par six lignes d'appuis composées chacune de deux piles. La poutre caisson ainsi définie ne présente
aucun encorbellement au niveau du hourdis supérieur [30].

La géomeétrie de la structure et ses dimensions de base sont représentées sur la figure I11.7
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63.5m

>
-

Modélisations numériques

25.91m

25.91m

Détail C (Joint expansif)

]
_12.19m

L.
g

2591m

Y
A

Y
A

(a) : Pont type en élévation (U.S.A)

(b) :Vue en plan

37

|

A,

< 20cm

%

(d) : Detail D

Piles | H (m)
1 3.01
2 4.57
3 6.09
4 6.09
5 6.09
6 3.01

(c) : Coupe A-A

(e) : Détail C

1.82m

(f) : Coupe B-B

Fig. IIL.7- Présentation détaillée du pont type (vues, coupes et détails)

wzz'l
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111.6.2 Principaux résultats numériques

Les résultats de I'analyse de convergence sont illustrés dans les figures (I11.8.a et I11.8.b) ci-apres,
correspondant respectivement a la premiére et la deuxiéme étape de la méthodologie ci-dessus proposée.

0,278 ; 1 0,274 - -
| |
L0277 || 02ms ;

0.276 4 0,273 - ‘

0.2725 - '

0.275 |

- @ 0,272 1
= 0,274 4 o] |
2 | 2 02715 4 -
=Y 273 4 5
3 0,273 2 0,271 -
Wia f | 02705 -
0,271 4 : j 0.27 4
0.27 9 ' 0¢2695 o e — i
| | |
| | |
[ 0,269 ' . . . . . v 5 0,269 T —— T T | |
|
! 0 4 8 12 16 20 24 28 | 0 2 % 6 & Wb 1
i Nombre de nocuds | Nombre de noeuds

Fig. III. 8.a- Convergence de la
! période fondamentale pour une
' discrétisation variable de la
superstructure

Fig. IL.8.b - Convergence de la
période fondamentale pour
discrétisation variable des piles

L'application de cette méthodologie a d'autres ponts unicellulaires ou multicellulaires discrétisés
par des éléments finis de type MI, montre que cinq (0S) nceuds par travée et quatre (04) nceuds par pile
(v compris les nceuds extrémes) fournissent des résultats en excellente concordance avec des modéles
numériques beaucoup plus raffines.

I11.7 CONCLUSION

Au vu des résultats obtenus des trois modeles de simulation par la méthode des éléments finis, les
conclusions suivantes semblent importantes a souligner.

1. Le modéle tridimensionnel de type portique (Modele MI) est approprié pour la simulation par la
méthode des éléments finis du comportement dynamique des ponts offrant une économie considérable
en terme de saisie des données et de temps d'exécution de calcul.

2. Les résultats de I'étude d'optimisation du maillage ont permis d'établir deux régles simples
exprimant le nombre de nceuds par travée et par pile nécessaires pour une simulation adéquate du
comportement dynamique des ponts-caissons.



Chapitre IV
ANALYSE MODALE DES PONTS CAISSONS UNICELLULAIRES
PONT DE BELLE VILLE (FRANCE)

IV.1 INTRODUCTION

Ces dernieres années, les réseaux routiers de transport ont connu des progres considérables dans le
domaine technique de construction des ponts. En particulier, les ponts a voussoirs présentant divers
torsion permettant ainsi d’atténuer la torsion du pont sous |’effet des vibrations torsionnelles induites
par les charges dynamiques et des charges statiques excentriques. '

Malheureusement, en cas d'un séisme, ces ponts subissent des dommages trés prononcés et les
effets vibratoires sur la structure étaient considérés comme la cause principale de ’échec de la majorité
des ponts endommagés. Une bonne connaissance des caractéristiques dynamiques de ces ponts (telles que
- fréquences, modes propres de vibrations et quantité d’énergie dissipée etc...) est donc d'un intérét
primordial pour leur dimensionnement.

Dans le cas de vibrations induites par le vent, les études expérimentales ont montré que seul un des
modes en basse fréquence est réellement excité. En revanche, lors d’un tremblement de terre, plusieurs
modes de vibrations d’un pont donné, contribuent généralement a la réponse, notamment les modes de
torsion qui peuvent devenir prépondérants par rapport aux modes horizontaux et verticaux de vibrations.

Dans ce qui suit, nous procédons a des investigations numériques sur les caractéristiques modales
des ponts caissons unicellulaires. A cet effet, le pont de Belle Ville en France [9] est sélectionné pour
notre étude.

IV.2 DESCRIPTION DU VIADUC DE BELLE VILLE (FRANCE )

Le viaduc de belle ville est 'un des ouvrages les plus remarquables réalisés en France par
encorbellements successifs. Il s’étend sur une longueur totale de 410m, il comporte huit travées continues
en béton précontraint dont : deux travées de rive de longueur 40m chacune et six travées centrales de
longueur 55 m chacune (Fig. IV.1.a)

La structure porteuse est constituée d’une poutre caisson unicellulaire de largeur totale 9.70m (les
encorbellements sont compris ) et de hauteur variable de 4.04m & I’appui et 2.5m a la clé. L’épaisseur du
hourdis supérieur est constante (e = 0.22m), alors que celle du hourdis inférieur varie de 0.20m a I’appui
et 0.40m a la clé (Fig. IV.1.b).

Le tablier est partiellement encastré aux culées, il repose sur des piles flexibles par I’intermédiaire
des appuis en Néopréne dédoublés. La hauteur des piles est de 25m, leurs sections transversales sont
tubulaires de formes rectangulaires avec des parois de 35cm d’épaisseur. (Fig. IV.1.¢)
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IV.3 CARACTERISTIQUESGEOMETRIQUES ET MECANIQUESDU PONT DE BELLEVILLE

Le pont de Bellevilleest construit par encorbellementssuccessifsa inertie variable. Les dimensions
geométriquesdestravéesderives et intermédiairessont portéessur lafigurelV.2.

| Culée Appui e
E%J{/ o HH‘“‘\‘
40m 33m
(@ Travéederive (b) Travéeintermédiaire
Fig. IV.2- Représentationde latravée derive et intermédiare du pont de Belle Ville,
Letableau 1 donneles caractéristiquesgéométriquesdu pont de Belleville
Tableau 1 Caractéristiquesdel'ouvrage
Longueur AC LTS Epﬁosl?re(;:;du
. alge m) Portées(m) Hauteur | Epaisseur | Largeur tablier (h) -
despiles| del'dame | du tablier Infarizur(e)—

Appuii dé Appui | dé

410m 40m, 6x55m,40m| 7x25m 0.36m 9.70m 4.04m 2.5m 0.40m |0.20m

Le comportement du béton dans le pont est Smulé par une loi dastique, isotrope, linéaire et
caractérisé par les propriétés suivantes: masse volumiquep = 2500Kg / m°, coefficient du poisson v =
0.2, et module ddasticité E = 35 x10* Mpa correspondant au module instantané du béton. Nous
renvoyons le lecteur consulté la référence [9] qui donne en détail les caractéristiques des matériaux
congtitutifsdu pont de pont de Belle Ville

IV.4 MODELE DISCRET DU PONT DE BELLE VILLE

Le pont de Belle Ville représente un bon exemple pour smuler le comportement vibratoire
tridimensionnel des ponts caissons unicdlulares. I1 est a noter que le modele en déments finis de type
portiquetridimensionnels(Modéle M) est utilise pour I'andyse.

En appliquant la regle du maillage optima (Cf chapitre |11, paragraphe H1.5.2), la structure
porteuse est subdiviséeen une série de 32 démentsde type (M) étendus sur I'axe neutrede la chaussée
les axes locaux de ces éléments sont définis de sorte que I'axe (2) du systeme référentiel soit pardlide a
I'axe (Z) du systéme physique [30,36 et 37]. Notons que I'axe locd (1) est pris confondu avec I'axe
longitudina de la chaussée (Fig. 1V.3b).

Chaque pile de ce viaduc est subdivisée en trois @déments poutres, leurs axes locaux sont spécifiés
de sorte quel'axe 2 est pardléleal’axe globa (X) (Fig. TV.3.c). Nous supposons que la connexion entre
la structure porteuse et les piles est réalisée de maniere continue. Cette hypothese, nous incite a assmiler



Chapitre IV Analyse modale des ponts caissons unicellulaires

gue le comportement vibratoire tridimensonnd des ponts-caissons est identique a celui dun portique
(Fig. 1V.3.9).

La figure 1V.3.a reproduit les conditions aux limites imposées au modéde. Il sagit du libre
mouvement de la structure dans |'espace, les déplacements densemble ont étés diminésen enracinant les
piles du pont dans le sol. La structure porteuse est supportée aux extrémités par deux culées assurant le
libre mouvement dans le sens longitudinal. Ces culées sont représentées numériquement dans le modéle
par des appuis doubles.

Le traitement de la précontrainte nécessite smplement I'introduction d'un nouveau type de
chargement. Un smple exemple d'application sur un éément de voussoir, a montré que la prise en
compte de la précontrainte dans le modde de cacul ne perturbe pas les valeurs et |es types des modes de
vibrations. C'est pourquoi, dans ce qui suit, I'effet de la précontraintene sera pas pris en considération, en
vue de la smulation du comportement dynamique des ponts-caissons

ey

40 m 6x55 m 40m
i o h - b
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Fig. IV.3a Vueendévation du modde (ModeeMI) de pont.
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V.5 ANALYSE MODALE

Dans cette partie, nous alons appréhender le comportement vibratoire du pont de Belle Ville).
Pour cette approche, il faut impérativement déterminer ses caractéristiques dynamiques, telles que, les
valeurs propres (frégquencesou périodes) et les vecteurs propres (formes propres ou vecteurs modaux).
Par la suite, nousidentifionsle type et la nature des modes retenus dans cette étude [2,27].

L e nombre de vecteurs ou de modes utiles a retenir lors d'une analyse vibratoire est fixé selon la
valeur du pourcentage de participation modae ; la somme des masses modal es étant fixée en général a 90
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ou 95% de la masse totale prise en compte dans la direction choisie [7,12 et 33]. Par ce critére, 44 modes
de vibrations sont retenus correspondant a des facteurs de participation modale : 90.87%, 95.857%, et
36.818% dans les directions x-x,y-y et z -z respectivement.

La courbe de la figure IV 4 ci-aprés, illustre le classement des modes par catégories.

16 Modes latéraux —O0—
6.7 16 Modes verticaux —{1—
0.6 A 7 Modes de torsion —A—
Z 054 X § Modes longitubinaux —_—
3 044
E 0.3 4
o
2+ x“ﬂoﬂﬂounnOx
0.1 4 %BnoouxDm:szA-ﬁ-A-AXAom .
0+ ]
4] 5 10 15 20 z5 30 35 40 45 50 55 |
Ordre du mode

Fig. IV.4- Classification des modes vibratoires
suivant leurs ordres

A titre illustratif, la figure IV.4 montre que les quatre premiers modes vibratoires sont de nature
latérale. On peut aussi constater que les modes de torsion se manifestent au-dela du 34°™ rang.

Les caractéristiques dynamiques de vibrations latérales, verticales, torsionnelles et longitudinales
pour les modes supérieurs symétriques et antisymétriques du pont sont présentées dans les tableaux 2 - 5,
cl apres.

Tableau 2 : Périodes et coefficients de participation modale des modes de vibrations latérales

Modes Symétriques (S) Modes Antisymétriques (AS)
PO | pyicoaron modalets PEoes | poiioarion modae
Mode s) Mode )
X-X|Y-Y |Z-Z X-X Y-Y Z-Z
1 0.675 0 72.34 0 1 @648 0 0 0
2 0.600 0 7.38 0 2 0.532 0 0 0
3 (4555 0 2.52 0 3 0.379 0 0 0
4 3119 0 0.86 0 4 0.237 0 0 0
5 (1999 0 0.55 0 5 0.166 0 0 0
6 (1440 0 0.35 0 6 0.120 0 0 0
7 (1004 0 0.45 0 7 0.092 0 0 0
8 0.0885 0 2.78 0 8 0.069 0 0 0
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Tableau 3 : Périodeset coefficientsde participation modale des modes de vibrations verticales

Modes Symétriques (S) Modes Antisymétriques(AS)
Périodes Coeff|C| entsde Périodes Qgeff!cientsde
Mode ) Participation moda €% (s) Participation modaeo
X-X | Y-Y |z-z| | Mode X-X | Y-Y | z-2
1 0.218 0 0 |0.004 1 0.229 0.036 0 0
2 0.190 0 0 0.126 2 0.206 0.196 0 0
3 0.161 0 0 |5973 3 0.176 0.27 0 0
4 0.149 0 0 30.63 4 0.150 0.86 0 0
5 0.093 0 0 |0.001 5 0.096 2.84 0 0
6 0.083 0 0 |0.001 6 0.0882 0.22 0 0
7 0.077 0 0 ]0.002 7 0.080 0.057 0 0
8 0.0682 0 0 |0.057 8 0.0675 | 0.036 0 0

Tableau 4 : Périodes et coefficients de participation modale des modes de vibrations torsionnelles

Modes Symétriques (S) M odes Antisymétriques (AS)
Périodes Coefficientsde Périodes Coefficientsde
Mode (s) Parti ci pation modal €% Mode (s) Participation modale%o
X-X|Y-Y |Z-Z X-X Y-Y Z-Z
1 0.075 0 0.52 0 1 0.076 0 0 0
2 0.074 0 6.37 0 2 0.074 0 0 0
3 0.073 0 1.64 0 3 0.072 0 0 0
4 0.0714 0 0.041 0

Tableau 5 : Périodeset coefficientsde participation modae des modes de vibrationslongitudinaes

Modes Symétriques (S) Modes Antisymétriques(AS)
Périodes Coefficientsde Périodes Coefficientsde
Parti cipation modal €% Participation modae2o
Mode (s) —_ (s)
X-X|Y-Y|zZ-2Z ode X-X | Y-Y | z-Z
1 0.474 86.34 0 0 1 0.228 0 0 0.008
2 0.123 41.02 0 0 2 0.087 0 0 0
3 0.0719 0.006 0 0
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Les déformées modales correspondantes aux modes supérieurs symétriques et antisymétriques de
vibrations latérales, verticales, torsionnels et longitudinales sont également illustrées dans les figures ci-
apres.

Fig. IV.5- Modes symétriques (S) de vibrations latérales (L)

45

Mode 1 L-1(S) - Mode 5 L-5(S)

T; = 0.675 sec. |

Mode 2 L-2 (S) Mode 6 L-6(S)
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Mode 3 L-3(S) " Mode 7 L-7(S)

A
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AN
/ /
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Fig. IV.6- Modes antisymétriques (AS) de vibrations latérales (L)

Mode 1 L-1 (AS)

Mode 5

L-5 (AS)

|
i
!
| T, = 0.648 sec. | Ts=0.166 sec.
Mode2 L-2 (AS) Mode 6 L-6(AS) -~

T2=0.532 sec.

Te = 0.120 sec.

| Mode 3 L-3 (AS)

| Mode 7

L-7 (AS) 9

&8 i / T3 =0.379 sec. P T7 = 0.092 sec.
¥ A
i —
Mode 4 L4 (AS) y  Modes L-8 (AS) /
T |
r' 7 |
il |
A
e
/'__'_7’“/::——"’;
pan ,
7
7 Ts=0.237 sec. 7 | Ts = 0.069 sec.
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Fig. IV.7- Modes symétriques (S) de vibrations verticales (V)

Mode 1
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T, = 0.190 sec. ¢ | Te = 0.083 sec.

T4=0.149 sec. / } Ts = 0.068 sec.

Mode 3 Mode 7 V-7(S) |
\;. i
Ts=0.161 sec. | o Ty = 0.077 sec.
Mode 4 V4 (S) - Mode 8 5
Y |
A& |
7 i
/’l'“ |
A i |




Chapitre [V nalvse modale des ponts caissons unicellulaires

Fig. IV.8- Modcs antisymétriques (AS) de vibrations verticales (V)

Mode 5 V-5 (AS)

Mode 1 V-1(AS)

T[ =(0.229 sec. Ts =0.096 sec.

' Mode?2 v2(AS) - " Modes
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o ¥
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Fig. IV.9- Modes symétriques (S) de vibrations torsionnelles (T)

49

| Mode 1 T-1(S) | Mode 3 T-3(S)
!
| 2 A ‘I

T, = 0.075 sec. / Ta=0.073 sec.

T, = 0.0740 sec. y Ts=0.0714 sec.

Fig. IV.10- Modes antisymétriques (AS) de vibrations torsionnelles (T)
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Fig. IV.11- Modes symétriques (S) de vibrations longitudinales (H)

| Model H-1(8S) / | Mode 3 H-3(S) 4

T = 0.474 sec. T:=0.0719 sec.

" Mode 2 H2 (S)

T>=0.123 sec.

Fig. I'V.12- Modes antisymétriques (AS) de vibrations longitudinales (H)

Mode 1 H-1 (AS) " | Mode 2 H-2 (AS)

P |
L

/ A Ti = 0.228 sec. : 7 1 T2=0.087 sec.
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IV.6 CONCLUSION

1. Le modéde tridimensonne de type portique (Modde MI) est approprié pour la Smulaion par la
méthode des & émentsfinis du comportement vibratoire du pont.

2 L'éude desfréguencespropres et des déformées modaes de vibrations du pont de Bélle Ville, met en
évidence un fort couplage entre les modes latéraux et torsionnels dune part, et entre les modes de
vibrationslongitudinaleset verticales d'autre part.

3. Les résultats de I'analyse modae, montrent que les quatre premiers modes de vibrations du pont de
Bdlle Ville sont dominésessentiellement par des modes de vibration en flexion latérale. On note auss que
les modes de torsion se manifestent au-deladu 34™ rang.



Chapitre V
ANALYSE MODALE pES pONTS BI-CAISSONS
PONT DE SERPA (I"ORTUGAL)

V.1 INTRODUCTION

Le choix de la section transversale demeure un «1jiere important sur la conception generale de
l'ouvrage, § I'on veut rédiser une structure sure, économiti''¢ €t dun aspect estheti (glue. L '?L‘lge';@r doit
. . . P ' . . 1 X €X1£
établir les critéres nécessaires au choix du type de la sectic traNSVersgela mieux adaptee =

de son projet et d'ére concue pour quelle résiste ant cffets sSimultanés des charges statioues et
argeur du pont, cette derniére Intervient

dynamiques. L'un des critéres le plus important est 1 | A
B q Ly PO © le du pont, particulierement, dans le cas ou

systématiquement dans la conception de la section transve

la largeur du pont est trés large (en généra supérieurc » 18m) dont la solution classique consiste a
jperieur. Cette section convenablement choisie

concevoir deux caissons paralléles reliés par un hourdis « .. . .
avantage au cas ou 1ls seraient astreints de

posséde une grande rigidité de torsion offrant aux ponts "
résister aux effetsdetorsion des séismes.

Dans cette étude. nous attelons & fixer & priori dev® Oblect,lfs ajeus : f:elm e pl‘eSt?nler une
moddlisation du pont par le modéle d'ééments finis de tvp¢ Portique tridimensionnels(Modéle MI) ,
-enauite, lacompréhension des caractéristiques modales dit hont. Dans ce qui suit, le viaduc de SExpa sur
le Guadiana au Portugal [18] est pris comme exempl: Je Simulation du comportement vibratoire
tridimensionne des ponts bi-caissons.

V.2 DESCRIPTION GENERALE DU PONT

L& viaduc d¢ SERPA sur 6 Guadiana au Portiga] &9 un pont routier a inertie variable, construit par
: ortugal ™ ) L
encorbellements successifs, assurant le franchissement di' {leuve Guardianadans la région de Si-rpa. Ti

comporte un total de sept travées continues dont cing trav+s intermédiaires de 60m de longueur ct deux
travées de rives de 50m de longueur. Les travées d'acce» 30Nt POrtees par les piles et les culées (Fig.
V.1l.a)

Le tablier en béton précontraint est continu sur ut’ longueur totale de 400m et se compose de
deux poutres caissons paralléles de hauteurs variables, envastrées elastiquement sur des pilesen beton

amé, avec lesquellesil constitueun portique & noauds deyjacables. Lg section transversale est formée de
deux caissons identiques de fargeur totale de 15.40m et ui hAULEUr |EgErEMeNt variable de 3m a I'appui

et 2m a la clés. Les portes - a - faux sont symétriques e 2.075m, les ames sont verticales avec une
épaisseur de 0.35m.

Les piles SUr fesquelles le tablier est encastré clastiquement par Yintermédiaire d'appui en
Néoprene dédoublé, ont une section tubulaire de forme rectangulaire avec des parois de 0.50m

d'épaisseur. Ces appuis sont fondéssur des semelles super ficielles deSCeNdyesau rocher.
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Fig. V.1- Viaduc de serpa (Portugal)
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V.3 PROPRIETES GEOMETRIQUESET MECANIQUESDU PONT DE SERPA

Le tablier du pont de Serpa a inertie variable est construit par encorbellements successifs en

voussoirs préfabriqués de 3.30m de longueur. La géométrie de latravée de rive et intermédiairedu pont
estillustréesur lafigure V.2

4x12.5m 4x15m
< »< >
1
Z
A
—>» X
(@) Travéederive (b) Travéeintermédiaire
Fig. V2- Représentation delatravéederive et intermédiaredu pont de Serpa
Letableau ci apres, fournit les caractéristiquesgéométriquesdu pont
Tableau 1 Propriétés structuralesdu pont
Epaisseur du
Hauteur des Hauteur du :
L ongueur pilen fn) _ tablier (h) hourdis
Totae Epaisseur | Largeur Inférieyr_(e)—
Portées(m | del'ame | dutablier i 4
(b (m) P[P |Ps Appui | cl€ | Appui | de

400m | 50m, 5x60m, S0m |2 |44 |75 | 035m 154m | 3m | 2m | 0.45m |0.30m

L e comportement du béton dans le pont est supposelinéaire, éastique, isotroped caractérise par
les propriétés suivantes: masse volumicue p = 2500Kg / m°, coefficient du poissonv =02, & module
ddadticité E =35 x10*Mpa

V.4 CARACTERISTIQUESDU MODELE DE CALCUL

L e viaduc de Serpa présente un bon exemple pour la simulation par la méthode des é émentsfinis
detype portique tridimensionnel (Modée MI) du comportement vibratoire tridimensionnel des ponts bi-
caissons. Nous supposons toujours que le comportement vibratoire du viaduc est identique a celui d'un
portique.

En adoptons la régle du maillage optimal (Cf. chapitre 111, paragraphe II1.5.2). La structure
porteuse est subdivisée en une série de 28 éléments répartis sur I'axe neutre de la chaussée. Les axes
locaux de ces € éments sont définis de sorte que I'axe (2) du systémeréférentidl soit parallde a I'axe (2)
du systéme physique [30,36 & 37]. A titre de rappdl, I'axe local (1) est toujours pris confondu avec
I'axe longitudinal de la chaussee.



Chapitre Vv Analyse modale des ponts-bicaissons

Lestravées d'acces sont supportées par des culées et sx lignes d'appuis de deux piles chacune, les
connexionsde ces derniéres aux noauds communs de la superstructure sont réalisées par l'intermédiaire

de deux élémentsartificiellement rigideset sans masse.

Le maillage de la pile est congtitué de trois éléments poutres 3D liés a quatre noauds. On définit
pour chaque élément un systéme référentiel d'axes locaux (1, 2, 3) orientés dans |'espace de la fagon
suivante: |'axelocal (1) est toujours considéré confondu avec celui de laligne neutre dela pile et I'axe
local (2) est pardléle al'axe global (y).

L es conditions d'appuis appliquées a I'ouvrage sont ; Les piles sont enracinées dans le sol et les
travées d'acces sont portées par les pileset les culées. Lestableaux 2 et 3 donnent les caractéristiquesde

latailledu modéle éémentsfiniset les conditionsd'appuis.

Tableau 2 : Caractéristiquesdu modele

Nombre de ncaudsa 6 ddi 63 |Nombred'édémentssouples |64
Nombrede ncauds a 3 ddl (culée) 02 |Nombred'@émentsrigides 12
Nombrede noaudsa O ddl (encas ) 12

Total 77 Totd |76

Tableau 3 : Conditionsde liberté des noauds

Déplacements Rotations
Noauds
u Y W 6, 6, 6
Culées TEEREEEERRE
Encastrements 1 e |1 1 1 I
Noauds restants 0 i 0 0 0 | 0 0

Notations: O Noaudslibres
1 Noaudslibres

Nous montrons par les figures ci-apres, la perspective du modéle discret, une vue en plan du
modéle, une représentation en élévation du modele.
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Fig. V.3- Modéle discret spatial du pont
(a) Perspective du modele
(b) Vue en plan
(¢) Elévation du modéle
(d) Coupe A-A
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V.5 ANALYSE MODALE

La rocédure de calcul des modes propres fait appel en premier lieu a la formation des matrices
masse et rigidité globales de la structure. La matrice de rigidité globale correspond & 1'état d'équilibre
statique. Ses termes rendent compte des raideurs géométriques et mécaniques de chaque élément de la
structure. Ainsi ) est suppos¢ que le comportem«UT vibratoire tridimensionnel soit élastique et linéaire
autour de I'étIN g quilibre statique.

Afin de tenir compte du couplage entre les forces inertielles, la matrice des raas s consistantes est
introduite darss la procédure de calcul des modes propres. Les termes qui se tromvant al'oxtérieurs de la
dimgonale ont wneala eur significative. Les parametres de périodes sont calcélés en utilisant ume des
méthodes num diiques connues pour la solution d'un probléme standard de valeurs pro >¢s [7,8 et15 ]

Pour analy & de  niére qualit—ive le comgrtement vibratoire du pont bi-ca’sson, on a pris en
compte 58 modes de vibration pour u modeéle spatial d'éléments finis ayant 77 nceuds (384 degrés de
libertes) et © ¢ékkments. Ces modss obtenus éta'ent nécessaircS (our mtteindre un coefficient de
pEOoggation modale e 98 21%, 97.53% et 71.75% dans les directions choisies x - x, y-yetz-z
respeotivemsnt. On sstarrie alors a des périodes oscillant entre 1.56s et 0.0678s.

L'objectif de ces omiculs sta't de metrs en svillenos et interpréter les phénoménes de vibration des
différentes parties de 1 structurs [2,3 et 27].

Les tableaux 4 - 8 commentent les principaux rgsultats obtenus.

Tableau 4 : Périodes et coefficients de participation modale des moMesde vi brafons latérales

Modes Symétriques (S) M(Ces An .symétmques  S)
Périodes _Cgeﬂ’icients de Rang | Sériodes C?emcients de ‘
Node (s) Participation modale% du mode (s) Participation modale%
X-X|Y-Y | Z2-2Z X-X Y-Y Z-Z
1 1.56 0 61 0 1 0.80 0 0 0
2 0.51 0 13.28 0 0.327 0 0 0
3 0.2609 0 5217 0 3 0.220 0 0 0
4 0.1383 0 1.934 0 4 0.116 0 0 0
5 0.0957 0 0.036 0 5 0.0817 0 0 0
6 0.071 0 0.040 0
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Tableau 5 : Périodes et coefficients de participation modale des modes de vibrations torsionnelles
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Modes Symétriques (S) Modes Antisymétriques (AS)
Périodes Pmic.)eﬂi-cients de ) Rang | Périodes _Cgeﬁ'l.cients de )
Mode (s) ipation modale% | | dumode | (s) Participation modale%
X-X|Y-Y | Z-2Z X-X1Y-Y Z-Z
1 0.393 0 10.876 0 1 0.45 0 0 0
2 0.1807 0 1.219 0 2 0.178 0 0 0
3 0.178 0 0.042 0 3 0.177 0 0 0
4 0.151 0 1.163 | 0 4 0.147 0 0 0
5 0.146 0 1.67 0 5 0.145 0 0 0
6 0.0678 0 0.739 0 6 0.0681 0 0 0

Tableau 6 : Périodes et coefficients de participation modale des modes de vibrations verticales

Modes Symétriques (S)

Modes Antisymétriques (AS)

Périodes ng:(i)eﬁ'{cients de ) Rang | Périodes pgemcients de ;
Mode (s) pation modale% | | du mode ) Participation modale%
X-X\|Y-Y |Z-Z X-X | Y-Y | Z-Z
1 0.48 0 0 0 1 0.264 0 0 1.78
2 0.337 0 0 0.20 2 0.215 0 0 0.110
3 0.289 0 0 0.78 3 0.102 0 0 0.011
4 0.240 0 0 0.28 4 0.0986 0 0 0.073
5 0.206 0 0 44.73 5 0.089564 | 0.040 0 0.001
6 0.150 0 0 0.079 6 0.074 0.037 0 0
7 0.106 0 0 4.45
8 0.0993 0 0 0.084
9 0.089598 0 0 0.48
10 0.0835 0 0 17. 93
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Tableau 7 : PsModcs et coefficients de participation modale des modes de vibrations longitudinales

M odt Syméte ques($) Modes An sy métri qas (AS)
Peciod Cofficie ntdle Rang | Pémodes Coeffieintsde
Mods °© (SO) © Particifaton mdale% du mods (s) P articij ati onmod ale%
X-X| YY |(2-Z X-X | Y- Z-Z
1 0.83 .65 0 ] 1 0.217 2.0 0 0
2 0.43 1617 0 0 2 0.0776 0 0 0.012
3 0.181 1250 0 0
4 | 01525 | 2506 | o 0
3 0.1143 0135 0 0
6 0 0686 C796 0 Q
Tableau 8 : Modes locaux (Pont de Serpa)
s ods oeitios ntdl e Rang | Périodcs C offi cents de
- d D 5
Mode () EE e a o nn alto | | dumode s) P arti cjmti onmodale%
XX Y |Z-Z XX |YY Z-Z
1 0.4(05 0 0301 0 5 0.141 43 0 0 0
2 0.4004 0 0 0 6 0.141 43 0 0 0
3 0.39596 0 0 0 7 0.120 69 0 0 0
4 0.2 86 0 0 0 8 0.10D 69 0 0 0
Nous illustrons également dans les figures ci-apres, les déformées modales

correspondantes aux modes supérieurs symétriques (S) et antisymétriques (AS) de vibrations
latérales, torsionnelles, verticales, horizontales et locales du pont de Serpa au Portugal.
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Fig. V.4- Modes symétriques (S) de vibrations latérales (L)

Mode 1

L-1(S)

Mode 4 L4 (S)

T4=0.1383 sec.

Mode 5 L-5(8)

| Mode 3

L-3(S)

l
]] T3 =0.2609 sec.

Mode 6 L-6 (8)

T5 =0.071 sec.
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Fig. V.5- Modes antisymétriques (AS) de vibrations latérales (L)

Mode 4 L4 (AS)

T4=0.116 sec.

Mode 2 L-2 (AS) Mode 5 L-5 (AS)

Mode 3 L-3(AS)
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Fig. V.6- Modes symétriques (S) de vibrations torsionnelles (T).

Mode 1

T-1(8)

Mode 4

T-4(8)

T4 =0.151 sec.

Mode 2

T-2(8)

T, =10.1807 sec.

Mode 5

T-5(8)

Ts= 0.146 sec.

Mode 3

T-3(S)

T3=0.178 sec.

T-6(8)
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Fig. V.7- Modes antisymétriques (AS) de vibrations torsionnelles (T)

Mede 1

T-1(AS)

Mode 4 T4(AS)

T4=0.147 sec.

T-2(AS)

Ty=0.178 sec.

Mode 5 T-5(AS)

Ts=10.145 sec.

Mode 3

T-3(AS)

| Mode 6 T-6(AS)
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Fig. V.8- Modes symétriques (S) de vibrations verticales (V).

Mode 1 V-1(S) Mode 4 VA(S)

Mode 2 V-2(8) Mode 5 V-5(8)

Mode 6 V-6(S)

Ts= 0.150 sec.
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Mode 7 V-7(S)

Mode 10

V-10(S)

Mode 8 V-8(8)

Tg=0.0933 sec.

Mode 9 V-9(S)

Ts=0.08959 sec.
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Fig. V. 9- Modes antisymétriques (AS) de vibrations verticales (V).

Mode 1 V-1(AS) Mode 4 VA(AS)

’_ Ta= 0.0986 sec.

Mode 2 V-2(AS) Mode 5 V-5(AS)

T,=0.215 sec. Ts=0.089564 sec.

Mode 3 V-3(AS) Mode 6 V-6(AS)

Ts=0.074 sec.
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Fig. V.10- Modes symétriques (S) de vibrations longitudinales (H)

Mode 1

H-1(8) Mede 4 H-4(8)

T4=0.152 sec.

Mode 2

H-2(S) Mode 5 H-5(S)

T5s=0.114 sec.

H-3(S) Mode 6 H-6(S)

Ts=0.0686 sec.
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Fig. V.11- Modes antisymétriques (AS) de vibrations longitudinales (H)
Mode 1 H-1(AS) Mode 2 H-2(AS)

Fig. V.12- Modes locaux de vibrations

Mode 1

Mode 2

T4=10.395986 sec,
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Mode 5

Ts=0.174143 sec. |

| Mode 7 Mode8

T7= 0.142069 sec.

V.6 CONCLUSION

En résumé, il est claire que I'dément de type portique tridimensionnd  (Modele M) permet de
smuler au mieux le comportement vibratoire des ponts bi-caissons. En outre, les résultats en fréquences
obtenus sur la base de la forme des modes utiles et les pourcentages de participation modae
correspondantes montrent que le pont de Serpa vibre de maniére symétrique ou antisymétrique dans les
modes de vibrations. On note que la plus part des modes sont rigoureusement couplés ; les modes de
vibrations latérales sont pratiquement associés avec les modes de torsion et visversa, & les modes
dominants de vibrations vertica es sont couplésavec ceux de vibrationslongitudinales.



Chapitre V1
ANALYSE DYNAMIQUE DESPONTS MULTICELLULAIRES
PONT PROTOTYPE (U.S.A)

VI.1 INTRODUCTION

L'objectif maeur de cette &ude, concernera en premier lieu la moddisation tridimensionnelle en
ééments finis et le comportement vibratoire des ponts multicellulaires. I est a noter que le modée
d'démentsfinistridimensionne (modele MI) est utilisé. En second lieu, nous procédonsa une analyse
relativement exhaustive sur la réponse sismique des ponts multicellulaires. Pour cela, il est
impérativement important  de connalitre les parameétresdynamiquesde la structures. Ces derniers, sont
essentiels pour appréhender le comportement vibratoire et interpréter avec confiance la réponse
sismique des ponts. Dans ce qui suit, I'analyse sismique sera effectuée sur un prototype de pont
multicellulaire en béton précontraint [30).

V1.2 PRESENTATION GENERALE DU PROTOTYPE

L e prototype de pont a été décrit dans le chapitre 111, paragraphe II1.6.1. A titre de rappel, nous
montrons ses dimensi ons géomeétriquesdanslesfiguresci - apres.

Détail C (Joint expansif)

EG.% E12.195'3j ¢ 25.91m ; 2590lm 2591m 12.19m m

.y A 114.3m

(b) :Vue en plan
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_ 8.53m __ 305m _ 305m _  305m l
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\ 2.52m
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(c) : Coupe A - A
1.82m
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AR RN LA & A 4
(d) : Détail D (e) : Détail C (e) : Coupe B-B
Fig. VL.1- Préconttio n détaillée du prototype multicellulaire (vues, coupes et détails)
VI.3 CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUES DU PONT MULTICELLULAIRE
Le tablier du pont multicellulaire est a inertie constante. Le tableau ci-aprés fournit les
caractéristiques géométriques du pont.
Tableau 1 : Caractéristiques géométriques du pont de Serpa
Longueur Largeur | Hauteur | Epaisseur Eiauteur denpies ()
totale (m) du du du
Total Porté li li i
otale m) ortées (m) tablier | tablier | tablier P P | Py | Pyl Ps | P
114.3 8.1 IL1%, 18.28m 1.06m 0.20m 3.01 {457 )6.09|6.09|6.09|3.01
' 3x2591,12.19,6.1 ’ ’ ' ’ ) ’ ' ' ’
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V1.4 MODELISATIONDUPONT

LaModélisation des ponts multicellulairesen démentsfinis et I'une des plus importantes étapes
a consdérer dans I'analyse vibratoire tridimensionnelle. Elle représente I'une des puissantes méthodes
de résolution des problémes dynamiques des ponts. Avec |e développement des outils de cacul, eleest
devenue la clé qui permettait de résoudreles problemes de structuresles plus complexes. La structure
étudiée et remplacée par un ensemble d'édéments supposésliésles uns aux autres en un nombrefini de
points appel és ((pointsnodaux ou noaudsy». L'édément approprié pour subdiviser le pont est porté sur
I'dément tridimensionnel detype portique (ModdeMI)

En agppliquant la regle du maillage optima (Cf. chapitre I11, paragraphe IIL.5.2), la chaussée du
pont est subdivisée en une série d'ééments portique tridimensionnelsqui se répartissent en nombre éga
sur chague travée du pont (4 € éémentspar travée). Au total 28 élémentsont été utilisés pour le maillage
delachaussée. -

On munit a chagque ncaud de I'édément portique dun repereréférentiel d'axes locaux (1, 2, 3) qui
sont orientés de la maniere suivante: I'axe local (1) est toujours pris confondu avec laligne moyenne
du tablier tandis que I'axe locd (2) du systeme référentiel et paraléle a I'axe globd (Z) du systéme
physique[30,36 et 37].

La chaussée du pont est composée de deux trongons continus qui sont reliés par un joint expangf
(Fig. V1.1. e). Cejoint nécessite une attention particuliére, il est modédiseé par deux noauds (noaud 16 et
noaud 17 ) ayant les mémes coordonnés spatiales et connectent les deux ééments de la chaussée qui
leurs sont adjacents (dément 15 au noaud 16 & dément 16 au noaud 17). Les déplacementsverticaux,
latéraux et les rotationsflexionnellesde cesjoints expansifs sont smilaires.

Chague pile du pont est constituée de deux déments (Bément supérieur et dément inférieur).
L'dément supérieur et de forme aurique et celui inférieur sa forme est prismatique. La longueur des
éémentssupérieurs est la méme pour toutesles piles du pont, quant a celle des dlémentsinférieurs, dle
dépend de la hauteur de leurslignes d'appuis correspondantes.

Suivant la regle du maillage optimd, I'dément supérieur de la pile est représenté par un dément
tridimensionnel de portique, quant a I'dément inférieur de la pile, il et segmenté en deux déments
tridimensionnels de portique. Au total, la maille de la pile est congtituée de trois ééments de type
portiqueconnectésa quatre points nodaux. On préconise a chaque noaud de I'dément un systeme d'axes
locaux orientésdans I'espace de la fagon suivante:

L'axe locd (1) est toujours considéré confondu avec I'axe neutre de la pile, I'axe locd (2) et
orientélaérdement pardléea I'axe globd (Y).

La jonction des piles a la structure porteuse e rédisée par l'intermédiaire de deux ééments
artificiels extra rigides, ces derniers seront connectés aux noauds communs de la ligne moyenne de la
poutre caisson. On représente les zones de connectionsentre différents @ éments par une modélisation
en zones rigidesdésignéespar 1; et 1; [30]. Lafigure V1.2 montre la représentation des zonesrigides.
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Longueur totale ( L) \'
Longueur flexible (') F¢

=

LY
A

e

i
" i Fig. VI.2- zonesrigides E
‘ i

! !
! :
Notonsque lalongueur flexible del'dément est donnée par larelation suivante:

r=L-+r,)

Le noaud situé a la pointe de I'@dément supérieur de la pile a une zone rigide de longueur 53cm,
cette valeur représente la moaitié de la hauteur de la poutre caisson. Les ééments de la chaussée
connectés aux lignes d'appuisdes piles ont une zone rigide de longueur 61cm qui représentela moitié de
ladimension minimae delapile. Les conditionsd'appuis imposéesa I'ouvrage sont lessuivantes:

L a chaussée repose aux extrémités sur des appuis doubles (Ies déplacementsverticaux, latéraux et
les rotations de torsions ont étéfixés égaux a zéro. Les pilesdu pont sont encastrées au sol.

Letableau 2 résume les conditionsde libertésdes nocauds

Tableau 2 : Conditionsde liberté des nocauds

Déplacements Rotations
Noauds
u v W 6. 6, 6
1 et 30 (culées) 0 1 1 1 0 0
Encastrements 1 1 1 1 1 1
Noauds restants 0 0 0 0 0 0

Notations: O Noauds libres
1 Noaudslibres

Nous illustrons par les figures ci-gpres, les diverses techniques de moddisation du pont
multicellulaire.
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Elément rigide ,ff Elément rigide

!

(a) Modeéle spatial du pont type en /
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(b) Vue en plan du modele

z Détail E

| ; ‘
i 1 b 1
| | [ ]
T ® | . 'y
[ ] | T |
® L ] L ]
¢) Vue en élévation du modéle Joint Joint Joint
() 15 16 et 17 18

Elément 15  Elément 16

Fig. V1.3- Modélisation du prototype de pont (d) Détail E: Joint d’expansion
(Vues, détail, et coupes)
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V1.5 ANALYSE MODALE3D

Dans le cas dune analyse modde rien ne permet de prévoir a priori le nombre de mode a
rechercher, les modes locaux ne sont pas filtrés et les modes principaux dans chague direction (ceux
dont la masse modae et de 90 a 95% de la massetoale) peuvent trés bien situer au-dela du 100 rangs.
Un tel calcul nécessite de grandes capacitésinformatiques.

Notre présente andyse modae montre que les 24 premiers modes caculés dont la plage de
fréguence oscille entre 3.64Hz e 21Hz, correspondent a 93.19%, 79.00% et 42.14% de la masse
participantede I'ouvrage choisedansle senslongitudinal, latéral, et vertical respectivement.

Interprétation des résultats

Le tableau ci-aprés donne les-valeurs des caractéristiques dynamiques et un commentaire de
chaque mode de vibration. Lesdéformées modales sont également illustréespar lafigureV1.4.



Chapitre VI

Analyse dynamique des ponts multicellulaires

Tableau 3: Résumé de l'analvse modale

Ordre
Du
mode

Période

(s)

Fréquence
(Hz)

Pourcentage de

Participation Modale (%)

Sens

X=X
Longit

Y-Y
Latérale

Z-7
Vertical

Interprétations

0.2741

3.64810

1.959

0.000

0.020

Le mode vertical dominant est couplé avec le
mode longitudinal. Les piles des deux trongons
du pont vibrent longitudinalement en sens
inverse.

0.2369

4.21960

66.90

0.000

0.028

Vu l'importance du pourcentage de
participation modale dans le sens longitudind,
on peut dire gu'on est en présence dun mode
longitudinal. Les piles du pont vibrent dans le
méme sens.

0.2217

4.51051

10.96

0.000

0.524

Mode longitudinal couplé avec la flexion
verticale du tablier de pont. Les deux trongons
vibrent longitudinalement dans les directions
OpPOSEes.

0.2064

4.84390

4.585

0.000

0.257

Le mode vertical de vibration dominant de la
structure porteuse est rigoureusement couplé
avec les vibrations longitudinales des piles du

pont.

0.2045

4.88776

0.000

58.07

0.000

Il sagit du premier mode de flexion latérale,
ceci est amplement justifié par la valeur
maximale du pourcentage de participation
modale dans le sens latéral. Amplitude latérale
est maximale au niveau du joint d'expansion.

6

0.1754

5.69938

0.014

0.000

22.16

A partir de la déformée modale et des valeurs
de participation modales dans le sens verticae
et longitudind, la flexion transversale domine
largement le comportement vibratoiredu pont.

0.1268

7.88242

0.000

1.680

0.000

Les résultats du pourcentage de participation
modale obtenus uniquement dans la direction
latérale montre quon est en présence d'un
deuxiéme mode vibratoire de flexion latérale.
Ceci peut étre confirmer par les deux ventres
présentsdans|a déformée modale.

0.1244

8.03558

1.584

0.000

0.136

Ce mode indique le quatriéme mode vertical. Il
est associé avec les vibrations de flexion des
piles. Amplitude verticale au niveau du joint
dexpanson est prépondérante, ce point
représente un point anguleux.
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Pourcentage de
Participation Modale (%)

Sens

0.0937

10.6630

0.000

16.42

0.000

Les résultats du pourcentage de participation
modale et la configuration en troislobes de la
déformée modale attestent I'existence du
troiseme mode de flexion latérale. Les
élongations latérales maximae et minimae
sont localisées respectivement au niveau du
joint dexpansion et delalignedappui 5

10

0.0828

12.0638

0.000

0.000

1.184

Dans ce mode le tablier subit une flexion
verticalle sur toute sa longueur. Ce mode
correspond au cinquiéme mode vertical de
vibrations flexionnelles. Dans ce mode les
travées du pont  vibrent symétriquement
exceptée la travée centrale, cela est di a la
présence d'unearticul ation a son niveau.

11

0.0813

12.2926

0.777

0.000

0.018

Mémes constations que le mode précédent,
seulement dans ce sixieme mode verticade les
travéesvibrent antisymétriquement.

12

0.0679

14.7166

0.000

0.000

0.740

D'apres la forme modale des élongations, on
voit bien que le mode dominant de vibrations
verticales couplé avec le mode longitudind,
domine le  comportement  vibratoire
tridimensionnel du pont. Les deux trongons
vibrent indépendamment dans ce mode avec
une large dominancedu troncon droit.

13

0.0648

15.4201

0.069

0.000

0.620

Méme comportement vibratoire que le mode
précédent, sauf a I'occurrence de ce mode les
vibrations sont dominées par le trongon gauche
du pont.

14

0.0620

16.1069

0.000

1.209

0.000

Il sagit en faite dun quatriéme mode de
flexion latérae, il est détecté par I'existence de
guatre courbures dans sa déformée modale et la
vadeur maximae du pourcentage de
participation modae dans le sens latérale et
nulledans|esautresdirections

15

0.0574

17.4059

0.436

0.000

2.145

Ce mode correspond au neuvieme mode de
vibration verticale de flexion. Dans ce mode le
troncon droit a prévau le comportement
vibratoiredu pont type
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Pourcentagede
Participation Modale (%)

Sens

16

0.0563

17.7346

0.255

0.000

2.145

Lesdeux trongons vibrent indépendamment
dans|e dixieme mode de vibrationsverticales
amplitudesvertical es du trongon gauche sont
prédominantes

17

0.0551

18.1377

0.000

0.683

0.000

Ce mode représentel e cinquiéme mode de
vibrationlatérale. Laflexion latéraleest plus
importante au niveau du trongon droit du pont
que ['autre trongon

0.0542

18.4381

0.000

0.210

0.000

Ce mode représente | e cinquieme mode de
vibration latérale.

19

0.0541

18.4845

0.000

0.005

0.001

Lesrésultats du pourcentagede participation
modaedans|e senstransversal et la
configuration en six lobes dela déformée
modal e attestent |'existence d'un sixieme mode
deflexion latéraleavec laflexion verticae. Les
piles vibrent de maniére antisymétrique dansle
senslongitudina

20

0.0540

18.4899

0.027

0.000

3.113

L e pont fléchit verticalement sur toutesa
longueur, chaquetrongon a sa propre vibration
verticale. Le mode de vibration dominant est
vertica

21

0.0503

19.8553

2.301

0.000

3.506

L e comportement vibratoire tridimensionnel
est largement dominé par letrongon droit du
pont, I'autre portion vibre dela méme maniere
avec defaibleséongations.

22

0.0487

20.5188

690

0.000

1.975

Méme congtatationsque le mode précedent,
seulement dansce casle trongon droit domine.

23

24

0.0483

0.047

20.6634

21

0.022

2.59

0.000

0.000

327

1.786

Il sagit d'un quatorziéme mode de vibrations
verticales. Ces derniéressont importantesau
niveau du trongon droit.

L e trongon gauche domine le comportement
vibratoiredans | e quinziéme mode de vibrations
verticales
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Z (V) -
Y (H) Lise H-1
X (L)
Mode Vertical i Mode Latéral
T, =0.274 secs | Ts=0.204 secs
L-1 i V-3
i
|
Mode Longitudinale .
/4 T, = 0.22369 secs Mode, Vertical
Ts=0.175 secs
L-2 H-2
I Mode Latéral
i ' T,=0.126 secs
V-2 V-4

Mode Longitudinale
T,4=0.206 secs

Mode Vertical
Tg=0.124 secs

V : Vibrations verticales

L
H

: Vibrations longitudinales
* Vihratinne latéralee
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H-3 V-8
4 Mode Latéral ' Mode Vertical
Ts = 0.093 secs ’ T,3=0.065 secs
V=5 H-4
Mode Vertical Mode Latéral
Tip = 0.082 secs T4 = 0.062 secs
V-6 V-9
! Mode Vertical : Mode Vertical
Ty, = 0.081 secs Ti15=0.057 secs
V-10

Mode Vertical = : Mode Vertical
Ti2=0.068 secs | Tis= 0.056 secs

V : Vibrations verticales
L : Vibrations longitudinales
H : Vibrations latérales
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H-5 V-12
|
|
. |
' Mode Latéral Mode Vertical |
T,7=0.055 secs Ty, = 0.0503 secs
H-5 V-13
Mode Latéral (l Mode Vertical
T,s=0.0542 secs Ty, =0.0487 secs
: |
| H-6 | V- 14
| l
| |
i |
|
|
|
I Mode Latéral ' Mode Vertical
Tio=0.0541 secs | Tz = 0.0483 secs
i
V-11 ' V-15

Mode Vertical
Ts0=10.054 secs

Mode Vertical
Ty4= 0.0476 secs

V : Vibrations verticales
L : Vibrations longitudinales
H : Vibrations latérales

Fig. VI1.4- Identification 24 premiers modes de
vibrations et leurs déformées modales du
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V1.6 ANALYSEDE LA REPONSE SISMIQUE DESPONTS

Les tremblementsde terre qui se sont produits ces derniéres années en Algérie, nous rappelle une
fois de plus que I’ Algérie du nord est une région ou de violents séismes peuvent se produire. Ces
séismes ont cause dimportants dégats matériels et occasionnésla perte de nombreuses vies humaines.
Compte tenu de laréalité du risgue sé smique quasi-permanent, des recommandationsavaient étésfaites
pour au moins réduire ces risques. Parmi ces derniéres, il savére nécessaire de tenir compte dans le
dimenssionement dela structure des effets dynamiques [4].

L'analyse de la réponse sismique des ouvrages passetoujours par un calcul des modes propres qui
nécessitent généralement des outils puissants et des machines a forte capacité. Les résultats du calcul
dépendent totalement de la fagon dont a été discrétisée la structure: nature des ééments, finesse du
maillage, répartition des masses de maniere concentrées ou cohérentes et le type du modée de la
variabilité spatiale. Nous signalonsdans ce qui suit, que I'hypothese de la variabilité spatiale n'est pas
prise en considération.

V1.6.1 Formulation

L'équilibre dun systéme discret en mouvement soumis a des excitations uniformes d'appuis est
traduit par larelation matricielleclassique.

MY +[CU +[KY = F = -MrX, (V16.1)

U, U et U sont les vecteurs accélération, vitesse et déplacement de I'ensemble du systeme; X, et
I'accélération du sol appliquée, I" est levecteur d'influencedynamique.

Dans cette relation [M],[c] et[k] désignent respectivement les matrices globales de masse,

damortissement et de rigidité de la structure obtenues par assemblage des matrices éémentaires
[7,8,13,33]:

[x]= mB'DBdV
)= [[] oIV VI (VL62)
[€]= [[[ VYV lav

Dans l'analyse dynamique des structures, il y'a deux stratégies fondamentales de résolution, la
méthode directe et la méthode de superposition modale. Le choix entre ces deux stratégies dépend de la
nature du probléme (linéaire ou non linéaire) et du contenu fi-équentiel de I'excitation. La méthode de
résolution directe est appropriée pour les problemes non linéaires ou S le contenu fréquentiel de
I'excitation est susceptibled'exciter un grand nombre de modes de la structure, ce qui est le casdans|les
problémes d'impacts. La méthode de superposition modae est adéquate pour I'analyse dynamique
linéaire des structures, cette méthode est probablement la plus utilisée en pratique. Dans ce qui suit, on
tire profit de cette méthode pour résoudrel'équation (V1.6.1). A cet effet, on introduit la transformation
de coordonnées.

U=®-Z (VL6.3)
ol & représentela matrice modaeet Z les coordonnéesgenéralisées. En remplacant larelation (V1.6.3)
dans I'équation (V1.6.1), et en vertu des propriétés orthogonales des modes de vibrations, |'équation
d'équilibre est réduite a un systeéme de N équations couplées pouvant étre découplées en introduisant
I'nypothese de I'amortissement  visqueux de ((Rayleigh».

[C]=alpm]+ BlK] (V1.6.4)
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C déesigne la matrice damortissement de Rayleigh obtenue par une combinaison linéaire des matrices de
mase et derigiditéde la structure. Les parametresa &  sont desfacteursde proportionnalitérestant a
déterminer [7,12,33]. On obtient adors tout smplement un ensemble déquations scalaires
indépendantes.

DM
DM,

ou oi et Ei désignent respectivement la pulsation propre de vibration et le coefficient d'amortissement
relatifsau modei.

Z+2807 +0Z, =~ X =T,-% i=1,2,3.N (VL6.5)

Les équations scalaires du systéme (VI1.6.5) sont résolues par des méthodes éémentaires
indépendantes les unes des autres et le vecteur total du déplacement de la réponse sobtient par
superpositionen suivant larelation (V1.6.3).

La réponse dynamique du pont est déterminée-par une analyse de type modao- spectral ; cette
derniere seffectue par une combinai son appropriée de laréponse modale maximale dans chague mode.
La méthode de combinaison quadratique compléte (CQC) ou la méthode quadratique (SRSS) (Square
Root of Sum of the Squares) sont les plusfréquemment utilisées.

La méthode CQC introduite par Kiureghian [25,26].requiert que la contribution de tous les termes
de laréponse modal e soient combinés selon par la relation type suivante.

Up= 3 UpoUs (V1.6.6)
i 7

ou U, représente la kiéme composante du vecteur réponse en déplacements; i et j représentent les

indices relatifs aux modes correspondants. Les coefficients pij désignent les coefficientsde corrélation
modaux. |1s dépendent de la durée, du contenu fiéquentiel du signal d'entrée, aing que des fiéquences
propres, et du pourcentagedamortissement critiquedes modesi et j. S ladurée du séisme considéré est
longue, comparativement aux périodesde vibrationsde lastructureet si de plus le spectredu séisme est
relativement lisse sur une large plage de fiéquences, aors les coefficients de corrélations modales
peuvent étre estimés par la relation approchée suivante.

3\/?5; (5.- + réﬂ}s (V16.7)

(-r2) +acer(l+72)+4le2 + £2)

Py =

Cr) z

&3 représente le rapport de deux pulsations consécutives, & et & étant les pourcentages
d'amortissement critiquesdes modesi et j respectivement. Pour un amortissement modal constant (6=
$)), I'équation (V1.6,7) prend laforme simplifiée suivante.

ou r=

3

8&? (1 + r}i
P, = 2 6.8
G- ) +agr+ry e

S les coefficients de corrélation modaux sont telsque pij=1 sii=j, et pij=0 si=j, aorsla
regle CQC seréduit ala régle SRSS (Squart Root of the Sum of the Squares).

U, = {z U2 (VL6.9)
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VI.6.2 Résultats de I'analyse sismique

La formulation 1éorique de I'analysie sismique >résentée précédemment  été appliquée a I'étude
de la réponse dynami 1e du prototype multicellulaire s°umis & un signal dont le spectre lissé  té @éfini
sur la base de donné américaines [1,31]. Pour les be:oins de 1'étude, on admettra dans ce qui sull que
ce spectracgit égale  nt dans la directicn latérale

En considérant un ammertissement mo® | invariant égal a 0.05 pour tous les modes, les valeurs des
coefficients de corrélatiom: modales cOrresponcunt aux vingt quatre premiers modes de vibrations sont
déterminées et regroupées Uans le tableau 4 ci-aprés.

Tableau 4 : Valeurs des coefficients de corrélations modales

o 00 =~ O b B W N —

[ N T O T T S R e e e
O TR S T o R R - R =

] 2 3 4 5 6 °7 8 9 10 11 12 13 14 15 16 17 18 19 20 21 22 23 24
100 032 018 011 010 005 001 001 001 001 001 000 000 000 000 000 000 000 000 000 000 000 000 000
032 100 069 034 032 010 002 002 001 001 001 000 000 000 000 000 000 000 000 000 000 000 000 000
018 069 100 066 061 015 003 003 001 001 001 001 000 000 000 000 000 000 000 000 000 000 000 000
011 034 066 1.00 099 027 004 004 001 001 001 001 001 001 000 000 000 000 000 000 000 000 000 000
010 032 061 099 1.00 030 004 004 001 001 001 001 001 001 000 000 000 000 000 000 000 000 000 000
005 010 015 027 030 1.00 009 008 002 002 001 001 001 001 001 001 001 001 001 001 000 000 000 000
001 002 003 004 004 009 1.00 096 010 005 005 002 002 002 001 001 001 001 001 001 001 001 001 001
001 001 003 004 004 008 09 1.00 011 006 005 002 002 002 001 001 001 001 001 001 001 001 001 001
001 001 001 001 001 002 010 011 100 040 033 009 007 005 004 004 003 003 003 003 002 002 002 002
001 001 001 001 001 002 005 006 040 1.00 097 020 014 011 007 006 005 005 005 005 004 003 003 003
001 001 001 001 001 001 005 005 033 097 100 023 0I6 012 007 007 006 006 005 005 004 003 003 003
000 000 001 001 001 001 002 002 009 020 023 100 082 055 026 022 018 016 016 016 010 008 008 007
000 000 000 001 001 001 002 002 007 014 016 082 100 084 040 034 027 024 023 023 013 011 010 009
000 000 000 001 001 001 002 002 005 011 012 055 084 100 062 052 041 035 034 034 018 014 014 012
000 000 000 000 000 001 001 001 004 007 007 026 040 062 1.00 097 085 075 073 073 036 027 025 022
000 000 000 000 000 001 001 001 004 006 007 0022 034 052 097 100 095 087 085 085 044 032 030 026
000 000 000 000 000 001 001 001 003 005 006 018 027 041 085 095 1.00 097 097 096 055 040 037 032
000 000 000 000 000 001 001 001 003 005 006 016 024 035 075 087 097 100 100 1.00 065 047 043 037
000 000 000 000 000 001 001 001 003 005 005 016 023 034 073 085 097 1.00 100 1.00 066 048 045 038
000 000 000 000 000 001 001 001 003 005 005 016 023 034 073 085 096 1.00 1.00 1.00 066 048 045 038
000 000 000 000 000 000 001 001 002 004 004 010 013 018 036 044 055 065 066 066 1.00 090 086 0.76
000 000 000 000 000 000 001 001 002 003 003 008 011 014 027 032 040 047 048 048 090 1.00 1.00 095
000 000 000 000 000 000 001 001 002 003 003 008 010 014 025 030 037 043 045 045 086 1.00 1.00 097
000 000 000 000 000 000 001 001 002 003 003 007 009 012 022 026 032 037 038 038 076 095 097 1.00

Le tableau 5 fournit également un résumé récapitulatif des valeurs maximales des déplacements et
des sollicitations sismiques au niveau de la structure porteuse et de la ligne d'appui P4, obtenues d'une
part par la méthode de combinaison quadratique compléte (CQC) et d'autre part, par la méthode de
combinaison quadratique simple (SRSS).
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Tableau 5: Vaeurs maximales des efforts sismiques calculées par les méthodes CQC et SRSS

Structure porteuse Pile 4

Réponse sismique coc | SRSS Réponse sismigue CcQC | SRSS
Déplacements(cm) | Ux (rotule)Noaud 16 [1.34 |1.46 | Déplacements Uy en téte Neeud 18 101 |074
Uy (rotule) Neend 16,17 | 1.35  |1.35 (cm) Uy en téte Neeud 18 112 113

U, ¢rotule) Neend 16,17 [ 0.77 [ 0.83 U, en t&eNoaud 18 0058 [0.058

M, Noad 22 3495 3552 M, (base) Neeud 3440 |757 |757

Moments10° (N..m) | M, Noad 5 18.32 [19.01 Moments M, (base) Noerd 34,40 | 2285 | 2285 ]
My Noeud 26 021 021 10° (N..m) M, (base) Nend 3440 |033 034
Efforts V,Neeud 1 339 |368 Efforts Tranchants | Vy (base) Noed 34,40 5.96 6.01

Tranchants VyNeeud 17,18 344 | 347 10° (N) Vibese) Noaud 34,40 20 15

Efforts normaux | P Noad 9 10.33 |10.35 Efforts normaux | P(base) Neeud 34,40 552 552

On note immeédiatement que les vaeurs de fréquences (calculées par la méthode des masses
cohérentes) desmodesdevibrations2 et 3; 3,4 e 5; 7 et 8; 104 11; 12, 13 et 14; 15,16,17,18,19 et 20;
18 et 21; 19,21 et 22; 20 et 21et enfin 21,22,23 et 24 sont trés voisines. Les coefficients de corrédlations
modal es correspondant a ces modes sont nettement plusimportantsque les autresval eurs indiquées dans
le tableau 4. On en déduit que pour I'éude de ce pont, les interactionsentre les modes supérieurs auront
une influence significative sur la vaeur finale de la réponse sismique. Cette observation est corroborée
par la nette différence (de I'ordre de 25%) entreles valeursfournies par les regles de combinaison CQC
et SRSS, pour les déplacementsUy en téte et I'effort tranchant V, et alabasedelapile4 (cf tableau 5).

LafigureVL.5 illustrel'alure de déplacementslatéraux, longitudinaux et verticaux obtenus|e long
de la superstructure. On remarque que les valeurs de déplacements sont maximales au niveau du joint
d'expansion et queles déplacementslongitudinaux au niveau des culées sont significatifs et fournissent
une mesure de lalongueur du joint dexpansion
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—O— Déplacement longitudinal
—{— Déplacement latéral

1,6 -
’ —x— Déplacement vertical
12
g {
2 1.0
2
5 J
g 07
“a
5 05 -
5
=2 02 -
(O O S e . > EE L
0 12,7 25,4 38,1 50,8 63,5 76,2 88,9 101,6 1143
Abscisse (m)

Fig. VI.5- Déplacementsle long de structure porteuse

A titre illustratif, les figures V1.6.a,VI.6.b et V1.6.c montrent respectivement la distribution des
moments de flexion et de torson dans le sens longitudind du pont. On peut auss vérifier que les
moments de flexion latérale et verticale sont bien nuls aux niveaux des appuis extrémes et du joint
d'expansion. On peut également noter a partir delafigure V1.6.c et V1.7(a,b) que les moments detorsion

et leseffortsde cisaillement sont bien maximaux aux niveaux des appuis.
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Fig. V1.6- L’allure des moment le long de la chaussée du pont (a,b,c)
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Fig. V1.7- L’allure des efforts de cisaillements et normaux le long de la chaussée (a,b,c)
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A toutes fins utiles, les figures VI.8, VL9 et VL10
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5y

ci aprés, indiquent respectivement les

variations des déplacements, des moments de flexion et des efforts de cisaillements en fonction de la
hauteur. On constate que le déplacement en téte est maximal alors que les moments de flexion et les
efforts tranchants sont maximaux a la base de la pile

v
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Fig, V.8.a-Déplacements
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Fig, V1.9.a- Moment de
flexion
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Fig. V.8.b- Déplacements
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Fig, V1.9.b Moment de flexion
My (MN.m)
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V|.7 CONCLUSION

Les apports de cette étude détaillée du comportement en dynamique des ponts multicellulaires
concernent principalement les pointssuivants:

1. Les valeurs des fréquences des modes supérieurs notamment pour des ponts-caissons élancés sont
tres voisines. Les coefficients de corrélations modales correspondant sont relativement importants,
permettant a augurer un fort couplage de certains modes de vibrations et |a nécessité de leurs prises en
considération dansla détermination de laréponse sismiquetotale.

2 L'analyse dynamigque a montré que les résultats des effets dynamiques calculés, d'une part, par la
méthode de combinai son quadratique compléte (CQC) &, d'autre part, par la méthode de combinaison
simple (srss) sont souvent en bonne corréation. Toutefois, |es résultats obtenus montrent dans certains
cas une différence importante (de I'ordre de 25%) entre les valeurs fournies par les régles de
combinaison CQC et SRSS, pour les déplacements longitudinaux en téte et les efforts de cisaillements
(Vx) alabase de certainespiles.



Chapitre VII
ETUDE PARAMETRIQUE

VII.1 INTRODUCTION

Lorsgu'un pont est soumis a une charge dynamique, il subit des contraintes et des fléches qui
excédent de beaucoup celles causées par la méme charge appliquée de maniére statique. Ces fleches
dynamiques sont plus prononcées dans les ponts régies par des modes dominants de vibrations
torsionnelles et particulierement aux extrémités de ses encorbellements. Un autre facteur susceptible
daffecter le confort des piétons est la nature du mode de vibration dominant. En particulier,
I'agressivité des modes de torsion sur la sensibilité humaine est plus accentuée que celle des modes de
flexion. Ces modesindésirablesdoivent en généra étre évités.

La plupart desetudes prévues sur la dynamique des ponts se concentrent en généra sur la
simulation du comportement dynamique des ponts, avec une moindre ou aucun effort dinvestigations
des effets de différents modes sur la sensibilité humaine. Dans ce qui suit, nous résumons les principaux
résultats d'une étude paramétriquerel ativement exhaustiveeffectuée sur un prototype de pont-bicaisson
en béton précontraint.

VI1I.2 DESCRIPTION DU PONT PROTOTYPE

L e prototype de pont est en béton précontraint est composé d'une seule travée de longueur totale
50m dont les extrémités reposent simplement sur des appuis. La section transversale de largeur totale
10m est constituée de deux caissons paraléles espacés de 2.50m. L'épaisseur e = 0.30m est maintenue
constante sur tout le contour de la section transversale du prototype. Le comportement du béton est
suppose linéaire, éastique, isotrope et caractérise par les propriétés suivantes: masse volumique
p = 2500kg /m3, coefficient de Poisson v = 0.20et le modulede Young E=3.5.10'Pa.

L es dimensionsgeométriquessont portéessur lafigure VIL1

(@) Vuedu prototypeen éévation

1.25m 2.50m 250m 2.50m 1.25m
| ws N -
030m — : i
| R =]
Aire(A) limitée AR
par la ligne ' =T
médiane / l . Py .
/K &
Lignesmédiane (b) Sectiontransversale

Fig. VII.1- Descriptiondu pont prototype
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m. 3 METHODE D'ANALYSE

A cetitre, il est rappeléque la méthode des élémentsfinis est introduite dans cette présente éude.
Comme tous les ééments coques convergent vers la bonne réponse, on peut tous les utiliser en
confiance et le choix se réduit a ceui de la commodité et de I'économie. A cet effet, I'dément fini de
type coquetridimensionnel (ModéleMII) est utilise.

Commele montrelafigure VI1.2, la maille de la section transversale est congtituée de 20 ééments
répartiscomme suit :

08 Eléments pour le hourdissupérieur.
04 Eléments pour les hourdisinférieurs.
08 Eléments pour les ames.

Au totale, 589 ncauds et 600 élémentsont été utilisés pour moddiser |e prototype
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VIl.4 RESULTATS DE L'ANALYSE PARAMETRIQUE
V1141 Effet de I'élancement géométrique (R =%)

L'éancement géométrique (R) est défini comme le rapport de la longueur du pont (L) a sa
largeur (W) [11]. Dans cette éude, L'analyse est opérée sur un ensemble de prototypes présentant des
sectionstransversalesidentiques.

Les résultats obtenus sont représentés dans la figure VIL.3 ci aprés, pour diverses vaeurs de
I'élancement géomeétrique comprisesentre 1 et 6.

18 -

16,23
éf 16 -
g 14 -
é 12
B | e
g | S
2 10 -
E —o— e
g 8- Modedetorsion Mode de flexion
& 6.
u |
o844
2
0 4 t i i
0 1 2 3 4 5 6 7

Elancement géomérique( R)

Fg. VIL3- Effet del'@dancement géométrique sur lafi-équence
fondamentale et son type de mode dominant

Nous remarquons une chute importante des fréquences pour des valeurs croissantes de R. Le
mode dominant torsionnel (Fig. V11.4.b) régissant le comportement vibratoire tridimensionnel du pont
change en mode flexionnel (Fig. VIL.4.a) au point d'abscisse R = 3. Aing, on peut conclure que les
vibrations des ponts de longue portée sont régies par des modes de vibrationsflexionnelles.
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(a) Mode de flexion verticale (b) Mode de torsion
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V1142 Effet du rapport des rigidités

Le rapport de rigidités est défini comme le ratio de la rigidité ; flexionnelle D, a la rigidité
torsionnelle D, [5,11, 28 & 34]

»« Larigiditédeflexion D, par unitédelongueur est :

p.-H
P,

ou E et I désignent respectivement, le module d'élagticité du béton et le moment dinertie de la section
transversale. Py est ladistance séparant les centresdes caissons (Fig. VII.1.b).

Larigiditedetorsion D, [5], par unitédelongueur est :

2

b= 4G;4
r ds

‘er;

Dans cette équation, les parameétresdésignent :

G: Lemodule de cisaillement du béton
A : Airelimitée par le contour delaligne médianedes parois des caissons.

_"lak : Intégral e étendueau contour fermé, le long de laligne moyenne(s) delaparoi
e

e: Epaisseur delaparoi al'abscisse curviligne(s)

1:s - Rapport entreles modulesde cisaillement du hourdis supérieur et du hourdisinférieur. Pour un pont
congtituédun matériau isotropeet homogene, lavaleur dem, = 1.

Lafigure VILS illustreles variations de |la fréquence du mode fondamental en fonction du rapport
desrigidités.
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Fg. VII.5- Effet du rapport desrigiditéssur lafréquence
fondamentaleet le type de mode de vibration dominant
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On congtate immédiatement que dans la région I, la fréguence fondamentale augmente
considérablement avec le rapport de rigidités. Dans cette région, le mode de vibrations en flexion
domine. Au-dda de lafrontiere D,/Dy, ~1.2, lesvaleurs de fréquences subissent une légére diminution
et lesmodes de vibrationsdominantssont toujours des modesde torsion.

Les conclusionsquel'on peut tirer des résultats de cette analyse, nous permettent de confirmer que
le mode de vibration dominant change deflexion a latorsion, quant le rapport desrigiditésaugmente.

V1143 Effet des diaphragmes

L es diaphragmessont des plaquesen béton armeé disposésaux niveaux des appuis et a l'intérieur des
caissonsdu pont. Leurs propriétésmécaniques sont similairesa celles du pont.

Le modele ééments finis des diaphragmes est représenté par un maillage en éléments coques
tridimensionnels -

Les figures VII.6.a, VII.6.b et VIL6.c illustrent I'influence de I'épaisseur des diaphragmes sur les
valeurs de fréguences des deux premiers modes. Les symboles F et T dans ces figures désignent les
modes de vibrationsflexionnel set torsionnel srespectivement.

s LafigureVIl.6.a illustre par un graphe les principaux résultats de |'effet des diaphragmessur les
valeurs de fréquences des deux premiers modes Vvibratoires du pont avec |'dancement
géométrique R=2

. Nous montrons par |'alure de la figure VIL6.b, I'influence des digphragmes sur les valeurs des
deux premiéres fréquences et leurs modes correspondants pour un pont avec I'éancement
géométriqgue R=3

o On vait sur legraphe.delafigure VIL6.c les principaux résultats d'investigationssur les valeurs de
fréguences des deux premiers modes vibratoires et leurs types de modes pour un pont
déancement R=5
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LafigureVIl.6.amontreclairement quel'gjout des diaphragmesau niveau des appuisde pont
d'édancement géomeétriqueR=2, ne modifie pasla nature du mode dominant pour les deux premiéres
fréquences. On remarqueauss que les modestorsionnelssont plus sensiblesa I'accroi ssement
d'épaisseur des diaphragmesque les modesflexionnels.

Lesrésultatsdelafigure VII.6.b, permettent de conclure pour les ponts d'éancement géométrique
R=3 que I'gout de diaphragmesd'épaisseur e = 20 am affectent la nature des deux premiérs modes de
vibrations. En effet, le 1% mode de vibration initialement mode torsionnel devient flexionne alorsquele
second mode de vibration initialement flexionnel change en mode torsionnel. On peut de nouveau noter
gue les diaphragmesont une influence notable sur les valeursde fréquences torsionnelles.

Lafigure VIL.6.c montreauss I’évolution desfréguencesdes deux premiers modes en fonction de
I'épaisseur des diaphragmes pour un pont d'édancement géométrique plus important R=5. A ce titre, il
est rappelé que les premiers modes dominants sont de type flexionnel. On constate comme indiqué sur
la figure VIL.6.c que la présence des diaphragmes ne perturbe pas la nature des deux premiers modes
vibratoires. On peut auss observer que les valeurs des fréquences de flexion sont pratiquement
constantesal ors que celles de fréquencestorsionnelles subissent une | égérevariation.

Les résultats présentés ci-dessus permettent de conclure que de fagon générale I'adjonction des
diaphragmes aux niveaux des appuis, ne modifie sensiblement la fréquence et la nature du mode
correspondant, que dansle casou |e mode dominant est un mode detypetorsionnel.

V1144 Effet de modélisation des masses

Pour anayser de maniére qualitative le comportement dynamique des ponts, on peut avoir recours
a deux méthodes analytiques. méthode des masses distribuées, dans lesquelles les propriétés
dynamiquesa savoir larigidité et |la masse de la structuresont traitéesde maniéere continue, 'autre est la
méthode des masses discrétesregroupant deux méthodes[23,35].

L'une est relative a des masses concentrées. Dans cette méthode, la procédure usuelle pour définir
la matrice des masses concentrées consiste a distribuer la masse élémentaire aux noauds de |'édément ou
les forces dinerties sont développées. Les coefficients extra diagonae de cette matrice sont nuls, par
contreceux de la diagonale sont associésaux degrésde libertédetrandation et de rotation.

L'autre méthode est relative a des masses consistantes. Cette derniére est obtenue par un processus
logique de discrétisation du probléme par élémentsfinis. La matrice des masses consistantes est donnée
par |'intégrale suivante.

M= m‘ H pHdy

ou H et p désignent lafonction d'interpolation et la masse volumique de I'éément respectivement.

La forme symétrique de cette intégrale montre que la matrice des masses consistantes et
symétrique (m; = m; ; et elle possede la méme configuration que la matrice de rigidité (termes extra
diagonal e sont symétriqueset non nuls).

Bien que la configuration de la matrice des masses consistantes différe de celle des masses
concentrées mais les résultats obtenus en pratique sont presgue identiques. Par conséquent, la méthode
des masses consistantes demande un effort de calculs considérables que la méhode de s masses
concentrées, donc le choix de la méthode sera porté sur lacommaodité et I'économie de la méthode.

Dans ce qui suit, nous alons effectuer une étude comparative des résultats obtenus en fréquence
d'une part par la méthode des masses consistantes et d'autre part par la méthode des masses concentrées.
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Lafigure ci aprésillustreles variations de fiéquences des dix premiers modes de vibrations du
pont prototype calculées par deux méthodes : la méhode des masses concentrées et la méthode des
masses cohérentes. On remarquequil n'y a pas de différences notables entre | es résultats de fréquences
obtenus en utilisant les deux hypotheses de discrétisation des masses. On peut cependant noter que les
écarts de fiéquences entre les deux modeles croissent Iégérement avec I'ordre des modes supérieurs.
Dans tousles cas, le modél e de masses cohérentesfournit des valeurs de fréquences supérieuresa celles
déduites du modél e de masses concentrées.

35 == M éthode des masses cohérentes

D —A— Méthode des masses concentr ées

VT

Fréquenod{z)
o B3

V : Vibrations verticales
T : Vibrationstorsionelles

H : Vibrations latérales
F VT : Vibrations couplées
T 1 T T 1

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
Ordredu mode
Hg. VII.7- Effet de moddlisation des massessur lesdix premie
modes de vibrations
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VI1.5CONCLUSION

Au wu des résultats obtenus d'une étude paramétrique effectuée sur le prototype de pont bi-
caissons, les conclusionssuivantes semblent importantesa souligner.

» L'éude paramétriquemenée sur le prototypea permis de confirmer que les vibrationsdes ponts de
longue portée sont régiespar des modes de vibrationsflexionnelles.

» Nousénongonsque le mode de vibration dominant change de flexion a latorsion quand le Rapport
derigiditéflexionnellea larigidité torsionnelleaugmente.

» L'adjonction des diaphragmesaux niveaux des appuis, ne modifie sensiblement la fréquence et la
nature du mode correspondant, quedanslecasou |e mode dominant est un mode detype torsionnel.

A partir de ces investigations, on dispose maintenant des parametres qu'on peut modifier afin
d'éviter les modesdetorsions, d'ou la perception humaineaux vibrations sera améliorée et le confort des
piétons empruntant le pont sera assuré. Maheureusement, ces conclusions ne peuvent pas étre
généralisées ou interprétées pour d'autres types de ponts car cette étude paramétrique est seulement
restreinteaux pontsayant la méme configuration que le prototypeétudié.

Les résultats de I'effet de modéisations des masses obtenus, montrent quil ny a pas de
différences notables entre les résultats de fiéquences obtenus en utilisant les deux modées de
discrétisation des masses. On peut cependant noter que les écarts de fréguencesentre les deux modées
croissent légérement avec I'ordre des modes supérieurs. Dans tous les cas, le modéle de masses

cohérentes fournit des valeurs de fréquences supérieures a celles déduites du modéle de masses
concentrees.
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CONCLUSIONS ET RECOMMANDATIONS

VIIIL.1 CONCLUSIONS

Trois modéles déémentsfinis ont été proposeset étudiés pour I'é&ude dynamique 3D des ponts-
caissons. A partir des résultats obtenus de I'analyse du comportement vibratoire tridimensionnel et dela
réponse sismique approfondie des études de plusieurscas réels de ponts-caissons, il est possbledetirer
les conclusionssuivantes:

1.  Le modde tridimensionne de type portique (Moddle MI) est approprié pour la simulation par la
méthode des éémentsfinis du comportement dynamique des ponts offrant une économie considérable
en terme de saisie desdonnéeset detempsd'exécution de calcul.

2. Les réaultats de I'étude d'optimisation du maillage ont permis d'établir deux regles simples
exprimant le nombre de noauds par travée et par pile nécessaires pour une simulation adéquate du
comportement dynamique des ponts-cai Ssons.

3 L'é@ude desfréguencesproprese des déformées modaes de vibrations des ponts-caissons, met en
évidence un fort couplage entre les modes latéraux ¢ torsionnels d'une part, € entre les modes de
vibrationslongitudinaleset verticalesd'autre part.

4. Lesréalltatsdel'analyse modae des études de cas rédls éudiés, montrent que les quatre premiers
modes de vibrations des ponts- caissons présentant une configuration symétrique sont dominés
essentiellement par desmodes de vibration en flexion latérale.

5. Lesvaeursdes fréquencesdes modes supérieurs notamment pour des ponts-caissons élancés sont
trés voisines. Les coefficients de corrdations modales correspondants sont relativement importants,
permettant a augurer un fort couplage de certains modes de vibrations et la nécessité de leurs prises en
considération dansla déerminationde la réponse ssmiquetotale.

6. L 'analyse dynamique a montré que les résultats des effets dynamiquescalculés, dune part, par la
méthode de combinaison quadratique compléte (CQC) &, d'autre part, par la méthode de combinaison
sample (SRSS) sont souvent  en bonne corrdation. Toutefois, les résultats obtenus montrent dans
certains cas une différence importante (de I'ordre de 25%) entre les valeurs fournies par les régles de
combinaison CQC & SRSS, pour les déplacements longitudinaux en tétee les efforts de cisaillements
a labase de certaines piles.

7 L'éude paramétrique montre gque les vibrations des ponts de longue portée sont régies par des
modes de vibrationsflexionnelles.

8. Lesréaultats deffet du rapport desrigiditéssur le mode de vibration dominant montrent que ce
dernier changedeflexionalatorsion quand e rapport derigidité augmente.
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9.  On peut montrer que de facon générale I'adjonction des diaphragmesaux niveaux des appuis, ne
modifie sensiblement la fréquence et la nature du mode correspondant, que dans le cas ou |le mode
dominant est en mode de typetorsionnel.

10. Les résaultats de I'effet de modélisations des masses obtenus, montrent quil ny a pas de
différences notables entre les résultats de fréguences obtenus en utilisant les deux modéles de
discrétisation des masses. On peut cependant noter que les écarts de fréguences entre les deux modéles
croissent Iégerement avec |'ordre des modes supérieurs. Dans tous les cas, le modée de masses
cohérentes fournit des valeurs de fréquences supérieures a celles déduites du modee de masses
concentrées.

VIIL.2 RECOMMANDATIONS

Les résultats importants issus de cette présente recherche, nous incitent a tirer au clar des
suggestionset des recommandationsfutures, qui sont les suivantes:

1. Le modde tridimensionnel de type portique (Modéle MI) Sest avéré tres judicieux et instructif
pour lasimulation par la méthode des & émentsfinis du comportement dynamique des ponts cai ssons.

2. Larégledu maillage optimal est recommandée pour toute modéisation des ponts-caissons. Delg,
I'analyse dynamique n'est pas coliteuse.

3. Il est suggéré dutiliser la matrice des masses concentrées dans le processus de cacul des modes
propresde la structure. Cependant, cette méme matriceest plus commande et économique.

4, 1l est recommandé aux concepteurs des ponts de dimensionner leurs ouvrages sous les effets
simultanés des charges statiques (fixes et mobiles) et des charges dynamiques exactes ; les efforts
dynamiquesconsidérés sont ceux déterminés par laregle de CQC.

5. Lorsdel'daboration dun projet de pont, il est recommandé aux ingénieurs des ponts de procéder
a une étude paramétrique approfondiesur les diaphragmesquiil faut prévoir au niveau des appuis, €t ce,
dans le but d'éviter les modes de torsion. Ces derniers influent de maniére négative sur le confort des
piétonsempruntant le pont.
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Annexe. 1

CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUES DE LA SECTION

TRANSVERSALE
Z
i~ A
i 2.75 I5‘5 2.75
< »< >< >
A_ __“_"_"_"_"T """"""" : = I:" '9:39""_‘.'_"'_
[ : I I ¥,
! ! i i
E i . i P
1 : I Ly
i ! i | s
: | - i
v __. ; . _..$ 030 )_y_____;_“
Dimensions de la section transversale
Aire de la section transversale
A=Y y4,=675-m" (1.1)
Position du centre de gravité
v. =0 —1+ %
. 2 o a, (12)
q =8 3 300, 4
A, e, G- 00
. (1.3)
o =t _bb_ @255 5
A, he, he. 3

En remplagant ces deux valeurs dans I’équation ( 1.2 ) , on déduit la position du centre de gravité
v. =1.13-m
v,=h-v,=186-m (1.4)
» Inerties principales

Les moments d'inerties principaux sont déterminées par les relations classiques (théoréeme des
axes paralleles).
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L =Y, +4d?)

I, =S +4d>?) s
Avec :

a"zI :|zl.-zg|

dy, = l.y;' _yg| .

@© Vi et ?s:Yg dssigment les positions dss trongO nsS3 la section transversale par rapport au repére (X, y)
 la posidon du cernre de gravité re  servosnt, par rapport au méme repére.
oit aprés un calcul on obtient :

1,=5101-m" et 1,=51.01-m*

» Inertie totale de torsion pur K, [28]
L'inertie totale K, de la section transversale est obtenue par addition de deux inerties
K =K+K,

K représente I’inertie globale de torsion de la section transversale, elle est exprimée par la relation
suivante :
i 44*
" ¢ds
e

K
s

0) @éuinns I’aire intérisure de la cellule du caisson , elle vaut :

A=55-3=165-m"

ds
§? t l'intégrals étenGus au OOmxOur fermé le lomy de a ligms mOysmmB (s) @s la paroi on
obtisn
ds _ 5'5'2+3'2—=56.6
e 0.30

On déduit alors I’inertie globale de la section.
K =19.217647m*

Nous ®ésignocrs par K; {inartie cg3pre @  parois (l'inertis @s Saint-Venact), elle sst @onnés par la
relatiom suivants :

1 i=4

Kl = EZIJQ'S
i=1

e,et L, représentemt 1’épaisseur et la longa — respectivemsmt de chaque élsmermt de la ssctiom mous
obtsnoms :

K = %-(0.30)’(17 +2-2.75)=0.20.m,

11 vient donc finalement la valeur finale de l'inertie totale de torsion de la section transverale
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K,=19217+020=19.20.m"

CARACTERISTIQUES SECTORIELLES

» Aire sectorielle

L'airs sectorielle o(p) (28 47] est donnés par 1’sxpression suivant -
w(p)= Irds
0

@(p) est pris positif dans le sens d’une aiguille de montre
r est la distance séparant la tangente au point considéré d’abscisse curviligne au pole p

» Application numérique

Pour les valeurs géométriques de la section préoédente, les démarches pour déterminer l'aire
sectorielle sont décrites comme suit :

6 4 | (p, 0) 1 5
i

Le pole (p) et ’origine (o) se situent au milieu du hourdis supérieur

Trongon:0—-1r=0 = a(p)=0
- Trongon:1-5r=0 = aw(p)=0
- Trongon:1-2 275<s<575

w(p)=w(p), + jz.:fseis =0+2.75(s—2.75)

o

Trongon3 -4:1125<s5<14.25

o(p)=w(p), + j2.?5ds =24.75+2.75(s-11.25)

11.25

ey
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Trongon 4 —0: 1425<s5s<17

o(p)=olp), + [0ds=33

)=

- Trongon4 -6

o(p)=0(p), - [0ds = alp), =33

-y

= Fonction sectorielle

La fonction sectorielle est définit par :
w(p)=e(p)-1(s)
dg
166)=2]—
e
Q _ 24 =2-5,5-3
.[ ds J‘ s 56.66
e

e

) =

2=0.58235
f(s)=1.94] ds

- trongon 0 —1; 0<5<2.75
f(s)=1.941176 [ ds
0

{f (0)=0

f(2.75)=5.3382

- trongon 1 —5:

{f(0)= 0

f(2.75)=53382

- trongon 1 —2: 0<s<2.75

f(s)=1.941 176j[ds_, f(s)=1.94(s-2.75)+ £(5)

f(1)=533
{f(z):u.us
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trongon 2 — 3 : 3.75=5<11.25

f(s)=1.941176 jds*+f(2)=1.94(s— 2.75)+11.16

5.75

f(3)=2183

trongon 3 — 4 ; 11.25=5<14.25

f(s)=£(3)+1.941176 jm: F(3)+1.94(s-11.25)

11.25

f(4)=27.66

trongon 4 — 0 : 3.75=5<11.25

f(s)= f(4)+1.941176 j'dg: £(4)+1.94(s —14.25)

f(0)=33

trongon 4 — 6

f(s)=27.66
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» Epures sectorielles

i 33
33 i 27.66
5.33
|
33
8.25 11.61
24.75
8.25 /
24.75 i 21.83
|
Epurede!’aire sectorielle o(p) Epuredelafonction f{s)
55

533 - | V s
- 5.5

2g B \ 2.75

Epuredelafonction sectorielle y(p) Epureeny

= Centredetorsion (ou de cisaillement )

Lescoordonnéesdu centrede cisaillement ( ¢) sont déterminéespar lesformules suivantes:

Il;/ yeds Iw Lyeds
T .

=5 r - =
yc_yp+ zc_“p

I, I

z

Le centre de torson se trouve sur la droite verticale Gz représentant |'axe de symétrie de la
section transversale.
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IW ,yeds est déterminé par le produit de mohr entre I’épure de I’aire sectorielle et celle en y.
r

Soit aprés un calcul, on obtient

(5.33+2.91) 2.91-2.75

><3-2.75+——2—x1‘83+2.75-5.33-4.125)

(2.7525.33)(1_83+

Iyxpyeds:——z
T

I;ypyeds =—69.23
r

On déduit alors I’ordonnée du centre de cisaillement (c ) par rapport a celle du pdle o

#=g =P8 g aw

7 5103 ’

Aire sectorielle principale w(c)

La formule du changement de pole donne

o(c)=o(p)-ly.~y Xz~ 2.)+ 2.~ 2, X-3,)
w(c)=w(p)+135(y-0)=w(p)+135y

On peut maitenant tracer I’égure de la fonction sectorielle principale o(c)
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33
33
27.66
25.6
7.45 5.33
293 e | e

11.9 11.16

P

/ 21.83

21.02

Epuredel'are sectoriele Principae (c) Epure delafonction f{s)

2.12

-0.81 \

Epure de lafonction sectorielley(c)
» Inertie sectorielle (gauchissement )

L' inertie sectorielle est obtenue par le produit de mohr entre lafonction sectorielle
principale y(c) et elle méme.

k.= waeds = e!wfds
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1.60-275.1.07+1.18§ 1.60'1.072+£21’-12_1_41395+

Juzas=2 19821 60 1.02-0.81 081-275 =165
e I S 5

1, =497m’

Inertie tangente polaire

Elle est déduite en effectuant l'intégrale suivante
I = frzeds =e|r’eds

ur calculer cette derniére caractésitique, Om acs 'épurs de r(s) et on effectue
'intégration comme pour une inte¥ale de mohr.

+1.35

+2.75 +2.75

Epure de r(s)

Irzaﬁs =1.35-11-135+2-2.75-3-2.75+1.65-5.5-1.65 = 80.39

I, =0.30x80.39 =24 12.m*
On déduit enfin la valeur du paramétre ¥

k:1—£21—@=0.203
I 24.12

[}



Annexe. 2
FORMES DES MODES DE VIBRATIONS DU PONT DE MASCARA
(ALGERIE)

1 DESCRIPTION DE L'OUVRAGE

L'ouvrage proposé dans cette annexe est I’'un des premiers ponts en Algérie congtruits par
encorbellements successifs. Il est situé a 16Km de Mascara permettant le franchissement de I'oued
fergous dans|es monts de beni Chougrane.

L e pont en question, comporte une travée centrale de 100m de longueur et deux travéesderive de
58m chacune. La superstructure de largeur totale de 9.50m reposant sur des piles en caissons par
I'intermédiaire des appareils d'appuis. La section transversale du tablier est composée dun caisson
unicellulairea ames verticales et de hauteur variable de 2m a laclé et sur les culéeset 5.40m a lapile.

2 DIMENSIONSGEOMETRI QUESDU PONT
9m 45m 8m 90m

< <
T~ -~

Y
Y
A
Y
A
A 4

. b A
B T P T

58m 100m ' 58m

o b ~
o Falie) ~

A

(a)

150m  70m 50m 70m 1.35m

€C— > —<><—>
'\ - /

| 2m 5.25m

i

Voussoir sur culée (a la clé) i Voussoir sur pile
h 4
h 4
(b)

Fig. I- Pont de Mascara

(@ Vuedu pont en dévation (b) Section transversaledu pont
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Pont de Fergous en Algérie
Modessymétriques(S) devibrationsverticales Modes antisymeétriques(A-S) devibrations verticales

Mode 1 (S) | Mode 1 (A-S) /
|
| 74
| i T, = 0.268 sec.

i

1

// | Mode2 (A-S) /,,
P ,//

/ | - |
e T, = 0.246 scc. r- T, = 0227 sec.

Mode 3 (S) Mode 3 (A-S)

Mode 2 (S)

|r/ T3=0138 SeC.
Mode 4 (S) Mode 4 (A-S)
7 O
/\/ Ty=0.135 scc. M{ T, =0.075 sec.
'J N
Mode 5 (A-S) Ny
S
/-“ !
.
/,J 7
!//'“K\/” JH’ Ts=0.051 sec.
Mode6 (A-S) ¥riod |
A
|
A / |
|

{//th Te = 0.0419 Sec.
/
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Pont de Fergous en Algérie
Modes symétriques (S) de vibrations longitudinales ~Modes antisymétriques (A-S) de vibrations longitudinale:

| Mode 1 (S) Mode 1 (A-S)
. / |
| | |
| | |
!
1 | |
| / |
> T; = 1.89 sec. / \1 T, = 0.0238 sec. |
. f i
' Mode 2 (S)
)
| / /
| ¥
| » : /f' T, = 0.098 sec.
¥
' Mode 3 (S)
I‘{\
|
i
1
' _ a
| o > Ts = 0.059 sec. |
- Mode 4 (S)
|
i
| V
7
| A
| |
i /é’? T, = 0.046 sec.
- Mode 5 (S)
i

Ts=0.029 sec.

. Mode 6 (S)

Te=0.0198 sec. !

\




Annexe Modes de vibrations du pont de Mascara 120

Pont de Fergous en Algérie

Modes symétriques (S) de vibrations torsionnelles Modes antisymétriques (A-S) de vibrations torsionnelle

| Mode 1(S)

| Fa 1'

I
.\|

Mode 2 (S) Mode 2 (A-S) )

2

T, = 0.049 sec. T, =10.048 sec.




